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Vorwort zur ersten Auflage. 

1 rotz der Reichhaltigkeit der Eisenbetonliteratur macht 
sich immer mehr fühlbar, dass es an einem, auch für Unter- 
richtszwecke geeigneten Lehrbuch fehlt, welches in erster Linie 
die praktischen Bedürfnisse des Konstrukteurs befriedigt und 
von allen mathematischen Entwicklungen absieht, die sich mit 
den grundlegenden, nur beschränkte Gültigkeit besitzenden 
Voraussetzungen der Rechnung nicht mehr recht vertragen. 

Diesem Mangel soll das vorliegende Buch abhelfen. Es 
ist von dem Gesichtspunkt aus geschrieben, dass zuerst das volle 
Verständnis für die Wirkungsweise einer Konstruktion vorhanden 
sein muss, ehe die Rechnung einsetzen darf. Unter dieser Voraus- 
setzung kann auch die Benützung von Tabellen keineswegs zu 
schablonenhafter Konstruktion führen, im Gegenteil sind die 
Tabellen ein unentbehrliches Hilfsmittel für die Praxis und es 
ist deshalb hier von ihnen der weitestgehende Gebrauch gemacht. 

Neu aufgestellt sind Dimensionierungstabellen für doppelte 
Armierung und für exzentrische Belastung. 

Zur Unterstützung der Theorie mussten die wichtigsten 
Versuchsergebnisse der Materialprüfungsanstalten insoweit Auf- 
nahme finden, als zur Beurteilung der Gültigkeit der Formeln 
notwendig ist. 

Höhere Mathematik ist soweit als möglich vermieden, da 
sich auch die statisch unbestimmten Konstruktionen — die hier 
ebenfalls von eigenem Standpunkt aus behandelt sind — grossen- 
teils ohne solche berechnen lassen. 

Dank dem Entgegenkommen des Verlags war es möglich, 
auch in der äusseren Form alles zu berücksichtigen, was zur 
Übersichtlichkeit und damit zum leichteren Verständnis des 
Stoffes beiträgt. 

Möge das Buch in Schule und Praxis eine gute Aufnahme 
finden ! 

Stuttgart, August 1910. 

Dr.-Jng. W. Frank. 

M78S818 
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Vorwort zur zweiten Auflage. 



JL/ie vorliegende zweite Auflage ist eine vollständige Um- 
arbeitung der ersten Auflage. Das Buch will keine umfassende 
Darstellung des gesamten Gebiets des Eisenbetonbaus geben, 
sondern sich auf die Fälle beschränken, die in der Praxis am 
häufigsten vorkommen und statisch einigermassen klar liegen. 

Neu hinzugekommen ist die Behandlung durchlaufender 
Platten mit von Öffnung zu Öffnung veränderlichem Trägheits- 
moment des Deckenquerschnitts, wie dies in der Praxis beim 
Wechsel von Hohldecken mit Platten häufig vorkommt, ferner 
eine einfache Methode zur Berechnung von Stockwerksrahmen. 

Geändert wurden die Tabellen über die Dimensionierung 
doppelt armierter Platten und Unterzüge, indem der Abstand 
-der Druckeisen von der Plattenoberkante nicht mehr unberück- 
sichtigt blieb, wie dies bei den Formeln der ersten Auflage der 
Fall war, die der Verfasser schon im Jahre 1905 aufgestellt hatte. 

Die Berechnung exzentrisch gedrückter Eisenbetonquer- 
schnitte wurde unverändert beibehalten, da sie sich den andern, 
inzwischen bekannt gewordenen Methoden in der Praxis über- 
legen zeigte und sich aus den zugehörigen Tabellen auch die 
Armierung, bei der in bezug auf den Eisenverbrauch das Kosten- 
minimum eintritt, leicht und schnell ableiten lässt. 

Der Verlag hat sich alle Mühe gegeben, das Buch sauber 
und gediegen auszustatten, was mit besonderem Dank anerkannt 
werden muss. 

Möge die zweite Auflage die gleich günstige Aufnahme 
finden, wie sie die erste gefunden hat! 

Stuttgart, Juli 1914. 

Der Verfasser. 
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Der Eisenbetonbau. 

Allgemeines. 

LJ nter einer Eisenbetonkonstruktion versteht man eine Kon- 
struktion, bei welcher die beiden verwendeten Materialien Beton 
und Eisen zu einer gemeinschaftlichen statischen Wirkung ge- 
langen. 

Da Beton wohl eine grosse Druckfestigkeit besitzt, in 
bezug auf Zugfestigkeit aber ein unzuverlässiges Baumaterial 
darstellt, so wird man die Anordnung der beiden Konstruktions- 
elemente so treffen müssen, dass der Beton hauptsächlich die 
Druckkräfte, das Eisen die Zugkräfte aufzunehmen hat. 

Auf diese Weise können beide Materialien rationell aus- 
genützt werden, derart, dass eine Eisenbetonkonstruktion bei 
billigen Sand- und Kiespreisen in manchen Fällen billiger ist 
als eine reine Eisenkonstruktion von gleicher Tragfähigkeit. 
Wesentlich ist hiebei auch der weitere Umstand, dass eiserne 
über mehrere Zwischenstützen durchlaufende Unterzüge über 
diesen Zwischenstützen meist gestossen sind, somit als beider- 
seits freiaufliegende Träger berechnet werden müssen, welche 
volle Materialausnützung nur in der Mitte der Spannweite auf- 
weisen, während Eisenbetonplatten und Unterzüge kontinuier- 
lich durchlaufen, infolgedessen geringere Biegungsmomente und 
eine bessere Ausnützung sämtlicher Querschnitte zeigen. 

Ausschlaggebend für die Wahl einer Eisenbetonkonstruk- 
tion ist häufig der Wegfall sämtlicher Unterhaltungskosten, 
welche bei Eisen, insbesondere eisernen Brücken, sehr ins Ge- 
wicht fallen, ferner die leichte Anpassung an architektonische 
Formen, und die absolute Feuersicherheit. 

Diesen Vorzügen stehen nun aber auch erhebliche Nach- 
teile gegenüber. 

Im Eisenbetonbau ist man auf die Zuverlässigkeit der Ar- 
beiter und der Bauaufsicht angewiesen. Einer fertigen Konstruk- 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. I 



Digitized by VjOOQlC 



— 2 



tion sieht man etwa anhaftende innere Mängel, die sich auf 
Querschnitt und Form der Eiseneinlagen beziehen, nicht mehr 
an, abgesehen davon, dass die Festigkeit des Betons bei weitem 
nicht den Grad von Zuverlässigkeit aufweist wie die des Eisens. 
Weiterhin sind nachträgliche Änderungen an einer fertigen 
Eisenbetonkonstruktion, wie sie besonders im Wohnhaus- und 
Fabrikbau vorkommen können, nur mit grossen Schwierigkeiten 
möglich, während sie bei Eisen- oder Holzkonstruktionen meist 
ohne Schwierigkeit vorgenommen werden können. 

Ein Missstand ist bisweilen, dass Eisenbetonunterzüge, be- 
sonders unter gewissen Voraussetzungen, eine erheblich grössere 
Konstruktionshöhe beanspruchen als eiserne Unterzüge von 
gleicher Tragfähigkeit. 

Diese Nachteile haben jedoch den Siegeszug der Eisen- 
betonbauweise nicht aufzuhalten vermocht und werden dies um 
so weniger vermögen, je mehr sich der Architekt der Eigen- 
tümlichkeiten des neuen Baumaterials anzupassen versteht. 

In vielen Fällen ist man ohne Zweifel in der Anwendung 
von Eisenbeton als Ersatz für Eisen zu weit gegangen, und es 
wird die vornehmste Aufgabe des Ingenieurs stets die sein, die 
vorhandenen Baumaterialien in jedem speziellen Fall am rich- 
tigen Platz zu gebrauchen. 

Das Zusammenwirken von Eisen und Beton wird durch 
nachstehende Eigenschaften des Eisenbetons gesichert, bezw. 
ermöglicht : 

i. Der Beton schützt das von ihm eingehüllte Eisen am 
vollkommensten gegen Rostbildung. Diese Eigenschaft ist durch 
viele Versuche und Beobachtungen bestätigt; sie ist aber an 
die Bedingung geknüpft, dass der Beton in genügend fetter 
Mischung (i : 4 bis höchstens 1 : 5) und in plastischem Zustand 
eingebracht wird. 

Wo die Verwendung von plastischem Beton nicht möglich 
ist, oder wo bei grösseren Massen die Inanspruchnahme des 
Betons ein weniger fettes Mischungsverhältnis zulässt, ist es 
nötig, mindestens die Eiseneinlagen vor dem Einbringen des 
Betons mit Zementmörtel zu begiessen. 

2. Die Haftfestigkeit (Adhäsion) des Eisens am Beton ist 
bedeutend und hängt wesentlich von der Beschaffenheit der 
Oberfläche des Eisens ab. Sie ist bei Eisen mit rauher Ober- 
fläche (Walzhaut) grösser als bei gezogenem oder abgeschmir- 
geltem Rundeisen, denn sie beruht in der Hauptsache auf 
mechanischen Reibungswiderständen, welche sich einer Ver- 
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Schiebung der Eiseneinlagen im Beton entgegensetzen. Als 
Grenzwert der Haftfestigkeit wurde lange die von Bauschinger 
gefundene Zahl 40 kg/qcm angenommen und die Eisenbeton- 
firmen haben grosses Interesse gezeigt, diese Zahl beizubehalten, 
welche sich nach späteren Versuchen als unrichtig und für die 
Rechnung nicht massgebend erwiesen hat. Aus Biegungs- 
versuchen erhält man für die Haftfestigkeit von Randeisen im 
Mittel 20 kg/qcm. *) 

Hieraus folgt, dass sich der Zug des Eisens auf sehr 
kurzem Weg in den Beton zu übertragen vermag. Ist der 
Eisendurchmesser d, die eingebettete Länge 1, die Zugspannung 
o und die Haftspannung t, so folgt für den Spannungszustand 
in der Nähe der Streckgrenze des Eisens {0 = 2600 kg/qcm): 

d, 7rd 3 , d a d 2600 , 

4 ' 4 ? 4 20 JJ ' 

d. h. es ist 1 = 33 cm für d = 10 mm, 

1 = i,oo cm „ d = 30 mm, 

allerdings nur, soweit gleichmässige Druckübertragung ange- 
nommen wird. 

Zur Erhöhung der Sicherheit gegen Gleiten empfiehlt es 
sich, die Enden der eingebetteten Eisen immer umzubiegen. 

3. Der Temperatur- Ausdehnungs-Koeffizient des Eisens und 
des Betons ist nahezu gleich gross und beträgt ungefähr 
a = 0,000012 für i° C. 

Wäre die Ausdehnung der Materialien, Beton und Eisen, 
einander nicht annähernd gleich, so müsste sich bei grösseren 
Temperaturdifferenzen, wie sie bei freistehenden Bauten immer 
vorkommen, der Beton vom Eisen infolge der entstehenden 
inneren Spannungen lostrennen. 

Die Dehnungsfähigkeit des Betons soll nach Angabe 
von Considere bei armiertem Beton grösser sein als beim nicht- 
armierten. Diese Theorie scheint jedoch in dieser Form nicht 
richtig zu sein. Die Dehnungsfähigkeit des Betons wird durch 
die Armierung nicht erhöht, es findet nur infolge der Eisen- 
einlage eine gleichmässige Verteilung der Dehnungen auf die 
auf Zug beanspruchte Stablänge statt, so dass Risse entweder 
nicht auftreten oder infolge ihrer Kleinheit nicht bemerkt wer- 



*) Vergl. Heft A der Veröffentlichungen des Deutschen Ausschusses 
für Eisenbeton: »Widerstand einbetonierten Eisens gegen Gleiten«, von 3)r. 
3ng. Bach und C. Graf, Berlin 19 13. 
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den, während bei nichtarm iertem Beton der ungleichartigen 
Natur des Materials entsprechend leichter eine Konzentration 
auf einen einzelnen Querschnitt stattfindet, wo dann ein sicht- 
barer Riss entsteht. 

Die Versuche Consideres (Genie civil 1898/99) beziehen 
sich auf Mörtelprismen von 60 cm Länge und 60/60 mm Quer- 
schnitt mit einer Armierung auf der Zugseite von 1,25 °/o ihres 
Querschnitts. Diese Prismen wurden durch Einspannung am 
einen Ende und exzentrischer, in Richtung der Achse wirkender 
Belastung am andern Ende einem für alle Querschnitte kon- 
stantem Biegungsmoment ausgesetzt. Hiebei mass Considere 
Zugdehnungen bis zu 2 mm pro m. Andererseits ergab sich 
aus Vergleichsversuchen mit Mörtelprismen ohne Eiseneinlage, 
dass die Dehnung bis zum Bruch nur 0,1—0,2 mm pro m betrug. 

Die französische Regierungskommission untersuchte zur 
Prüfung der Considereschen Lehre Beton prismen von 100 qcm 
Querschnitt, 2 m Länge und 1,13 °/ Armierung, die auf reinen 
Zug beansprucht wurden, wobei Dehnungen bis zu 1,35 mm 
auf 1 m Prismenlänge beim Auftreten der ersten Risse ge- 
messen wurden. 

Da die einwandfreie Feststellung der ersten im Beton auf- 
tretenden Risse mit erheblichen Schwierigkeiten verbunden ist, 
so liegt auf der Hand, dass diese Versuchsergebnisse begrün- 
detem Zweifel begegnen mussten. Es fanden deshalb allerorts 
weitere Versuche statt, um die Dehnungsfähigkeit des armierten 
Betons klarzulegen. So veröffentlicht Ingenieur Kleinlogel in 
»Beton und Eisen« 1904 S. 89 Versuche mit Eisenbetonbalken 
von 2,20 m Länge und 15/30 cm Querschnitt, in denen er zu 
einer Dehnungsfähigkeit bis zu 0,2 mm pro m gelangt. 

Da es nun aber wichtiger ist, diejenige Dehnung und 
Zugspannung des Betons festzustellen, bei der eine solche 
Lockerung des Gefüges im Beton eintritt, dass im weiteren 
Verfolg der Belastung eine Abgabe der Übertragung der Zug- 
kräfte an die Eiseneinlage stattfindet, so scheinen mir die Ver- 
suche von Dr. Ing. v. Bach, Zeitschrift des Vereins deutscher 
Ingenieure 1907 S. 1027 besonders wertvoll und zur Klärung 
der Streitfrage ziemlich ausreichend. Es fanden sich bei diesen 
Versuchen Dehnungen von 0,06 bis 0,10 mm auf 1 m Balken- 
länge beim Auftreten von Wasserfleckeri an der Oberfläche der 
vor dem Versuch in feuchtem Sand aufbewahrten Versuchs- 
körper. Die Wasserflecken deuten aber auf eine Lockerung des 
Gefüges hin, bei der die innere Feuchtigkeit nach physikalischen 
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Gesetzen nach aussen tritt. Je gleichmässiger das Eisen an 
der Unterfläche des Balkens verteilt ist, um so weniger leicht 
vermögen sich die Lockerungen des Betons zu einem sichtbaren 
Riss zu konzentrieren, und so traten die ersten Risse stets nach 
Beobachtung der Wasserflecken und bei Dehnungen des Betons 
bis zu 0,26 mm pro lfd. m ein. 

Aus diesen und einer Reihe anderer Versuche dürfte 
zweifelsfrei hervorgehen, dass der armierte Beton an sich keine 
grössere Dehnungsfähigkeit besitzt als der nicht armierte, dass 
aber trotzdem die Armierung das Auftreten der ersten sicht- 
baren Risse zu verzögern imstande ist. 

Der Einfluss des elektrischen Stroms auf Eisenbeton- 
konstruktionen hat schön zu ernstlichen Besorgnissen Anlass 
gegeben, da man an Eisenbetondecken von Fabrikgebäuden eine 
Zerstörung der Eiseneinlage durch vagabundierende Ströme 
bemerkt hatte. 

Versuche, die auf Veranlassung des Deutschen Ausschusses 
für Eisenbeton in der Materialprüfungsanstalt an der Techn. 
Hochschule zu Darmstadt ausgeführt und in Heft 15 der Ver- 
öffentlichungen des Deutschen Ausschusses für Eisenbeton, 
Berlin 191 2, beschrieben sind, scheinen daraufhinzuweisen, dass 
in praktischen Fällen Schädigungen von Eisenbetondecken durch 
schwache Ströme, die von ihnen nicht immer fernzuhalten sind, 
nicht zu befürchten sind, sofern die Eisenbetondecken gut aus- 
getrocknet sind; dagegen hatte der Verfasser selbst Gelegen- 
heit, an einer elektrischen Transportbahn mit Rückleitung des 
elektrischen Stroms durch die Schienen die weitgehende Zer- 
störung zu beobachten, die der elektrische Strom an den Eisen- 
einlagen der Unterkonstruktion, soweit diese der Feuchtigkeit 
ausgesetzt war, verursacht hatte. 

Eigenschaften der Baumaterialien. 

Da der Beton im Eisenbetonbau im allgemeinen wesent- 
lich höher beansprucht wird als bei Stampfbetonausführungen, 
so ist eine genauere Kenntnis seiner Eigenschaften notwendig. 

a) Zement. 

Für die Beschaffenheit des Zements sind die »Deutschen 
Normen für einheitliche Lieferung und Prüfung von Portland- 
zement und von Eisen-Portlandzement«, amtliche Ausgabe vom 
16. März 19 10, massgebend. 
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Zu bemerken ist, dass der in Deutschland hergestellte Port- 
landzement so gut wie immer den Normen entspricht, ja die- 
selben meistens noch übertrifft, so dass eine Prüfung des Ze- 
ments vor Verwendung auf der Baustelle nur in ganz besonderen 
Fällen angezeigt erscheint. Raschbindender Zement (Schnell- 
binder) darf zu Eisenbetonbauten nicht verwendet werden. Das 
Gewicht des Zements beträgt lose aufgesiebt ca. noo kg/cbm, 
fest eingerüttelt ca. 1800 kg/cbm. Bei Angaben über räumliche 
Mischungsverhältnisse ist der Zement in einer Dichte verstanden, 
die dem Gewicht von 1400 kg/cbm entspricht. Ein Sack Zement 
von 50 kg hat somit ein Volumen von 35 1. 

Soweit Eisenportlandzement den Normen entspricht, 
scheint nichts im Weg zu stehen, ihn auch für Eisenbeton- 
bauten zu verwenden. Doch liegen hinreichende Erfahrungen 
hierüber noch nicht vor. 

b) Sand. 

Hierunter wird alles feinere Material bis zu 7 mm Korn- 
grösse verstanden. 

Für die in den Zementnormen vorgeschriebenen Festig- 
keitsproben für Mörtel 1 : 3 (Gewichtsteile) ist sogenannter Nor- 
malsand zu verwenden, welcher vom Verein deutscher Portland- 
zementfabrikanten hergestellt und geliefert wird. 

Es ist dies reiner Quarzsand, von welchem durch ein Sieb 
mit 60 Maschen pro qcm (0,38 mm Drahtstärke) das Gröbste 
und auf dem 120 Maschensieb (Drahtstärke 0,32 mm) das Feinste 
ausgeschieden wird. 

Um eine möglichst grosse Druckfestigkeit des Betons 
zu erzielen, soll der Sand möglichst gemischtkörnig verwendet 
werden, weil in diesem Fall das Minimum der Hohlräume 
entsteht. 

c) Kies und Schotter (Zuschläge). 

Kies und Schotter werden für Eisenbetonzwecke meist nur 
bis zu einer Korngrösse von 25 mm verwendet. Wie beim Sand 
ist darauf zu sehen, dass derselbe möglichst rein und frei von 
tonigen oder pflanzlichen Beimengungen ist. In vielen Fällen 
wird Kies und Sand nicht getrennt geliefert, sondern ein natür- 
liches Gemenge von beiden (Kiessand). Falls in einem solchen Fall 
die Zusammensetzung des Kiessandes nicht durch Siebproben be- 
stimmt wird, erfordert es eine gründliche praktische Erfahrung, 
um die richtige Zusammensetzung durch blossen Augenschein er- 
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messen zu können. Noch schwieriger wird die Beurteilung bei Ver- 
wendung von Steingrus und Schotter an Stelle von Kies und Sand. 

d) Beton. 

Die Festigkeit des Betons hängt von der Festigkeit des in 
ihm enthaltenen Mörtels einerseits und der Zuschläge anderer- 
seits ab. Haben die Zuschläge keine geringere Festigkeit als 
die verwendete Mörtelmischung, so wird man im allgemeinen 
sagen können, dass die Menge der Zuschläge in bezug auf 
die erreichbare Festigkeit des Betons nicht von ausschlaggeben- 
der Bedeutung ist, solange sämtliche Hohlräume derselben mit 
Mörtel voll ausgefüllt sind. Womöglich soll der Mörtel im Über- 
schuss vorhanden sein und das 1,1- bis 1,15 fache der Hohl- 
räume des Schotters ausmachen. 

Mit ein und demselben Zementzusatz wird ein um so festerer 
Beton erzielt, je dichter derselbe ausfällt, d. h. in je günstigerem 
Verhältnis die verschiedenen Korngrössen von Sand und Kies 
bezw. Schotter zueinander stehen. Es kommt deshalb häufig 
vor, dass unter sonst gleichen Verhältnissen mit der im Eisen- 
betonbau üblichen Mischung (300—350 kg Zement auf den 
Kubikmeter Beton) Festigkeiten von nicht mehr als 200 kg/qcm 
erzielt werden, während bei günstigerer Wahl der Korngrössen 
des Sandes und des Mischungsverhältnisses zwischen Sand und 
Kies bei der Mischung 1:7, d. h. bei einem Zementverbrauch 
von nur 200 kg/cbm Festigkeiten von über 400 kg/qcm erreicht 
wurden. Bei grösseren Bauwerken empfiehlt es sich deshalb 
immer, zur Feststellung der günstigsten Mischungsverhältnisse 
der Zuschläge besondere Proben anzustellen (Würfel- oder Kon- 
trollbalkenproben). 

Für Eisenbetonkonstruktionen kommen nur fette Beton- 
rnlschungen aus vorwiegend feinkörnigem Material in Betracht. 
Ausserdem muss die Mischung ziemlich nass eingebracht wer- 
den, wenn ein sicherer Rostschutz des Eisens erzielt werden will. 

Die Leitsätze des Verbandes Deutscher Architekten- und 
Ingenieur- Vereine, sowie auch die amtlichen Eisenbetonnormen 
bestimmen, dass der im Beton enthaltene Mörtel nicht magerer 
als 1:3 (Raumteile) sein soll, unter Voraussetzung der Ver- 
wendung von gemischtkörnigem Sand. Dies ergibt unter nor- 
malen Verhältnissen für den cbm fertig gestampften Beton einen 
Zementverbrauch von mindestens 300 kg. 

Bei Verwendung von Kiessand rechnet man als unterste 
Grenze mit einem Mischungsverhältnis von 1:5, d. h. ein Raum- 
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teil Zement : 5 Raumteilen gemischten Kies und Sand. Für die 
in der Materialprüfungsanstalt der Technischen Hochschule 
Stuttgart hergestellten Probekörper, deren Versuchsresultate in 
Heft 39 und 45 der Seite 3 genannten Forscherhefte veröffent- 
licht sind, wurde Sand und Kies im Raumverhältnis 3 : 2 
gemischt und hiezu der erforderliche Zement dem Raumver- 
hältnis 1 Teil Zement : 4 Teilen Kiessand entsprechend bestimmt. 
Die Umrechnung ergibt in diesem Fall einen Verbrauch von 
370 kg Zement auf den cbm fertig gestampften Beton. 

Über den Einfluss des Wasserzusatzes auf die Festigkeit 
des Mörtels (und damit auch des Betons) sowie über den Ein- 
fluss der Erhärtungsdauer wurden vom internationalen Verband 
für die Materialprüfungen der Technik, und speziell vom ungari- 
schen Verband eingehende Versuche angestellt. *) Diese Ver- 



Abb. 1. 






v 



60% Wasser- 
zusatz 

suche haben die in Abb. 1 dargestellten Resultate ergeben. 
In dem Diagramm ist die Festigkeit von Portlandzement- 
mörtel als Funktion des Wasserzusatzes und der Erhärtungs- 
dauer dargestellt, wobei der Wasserzusatz in Prozent des Zement- 
gewichts angegeben ist. Die Mörtelmischung ist 1 Gewichtsteil 
Zement : 3 Gewichtsteilen Wiener Normalsand. **) Die Festig- 
keit ist in kg/qcm ausgedrückt. Man sieht, dass dieselbe mit 
wachsendem Wasserzusatz bedeutend ab- und mit der Erhärtungs- 
dauer bedeutend zunimmt, derart, dass die Festigkeit nach einem 
Jahr das 1V2 — 2 fache von der nach 4 Wochen erreichten beträgt. 
Da nach dem früher Gesagten der Beton sich unter be- 




*) Vergl. Veröffentl. X 12 des internationalen Verbands für die Material- 
prüfungen der Technik vom Jahr 1909. 

**) Wiener Normalsand ist reiner Quarzsand mit einer zwischen dem 
64. und 144. Maschensieb bleibenden Korngrösse. 
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stimmten Voraussetzungen ähnlich verhält wie der in ihm ent- 
haltene Mörtel, so ist die graphische Darstellung Fig. i auch 
— mit entsprechender Vorsicht — auf Beton anwendbar. 

Bei Proben mit Betonwürfeln von 28tägiger Erhärtungs- 
dauer oder weniger ist zu berücksichtigen, dass die Erhärtungs- 
geschwindigkeit von plastischem Beton eine langsamere ist als 
die des erdfeuchten; die mit der betreffenden Betonmischung 
erreichbare Festigkeit wird aber mit plastischem Beton sicherer 
erreicht als mit erdfeuchtem. 

Nach den amtlichen Normen v. J. 1907 soll der Beton mit 
nicht mehr als dem 6. Teil seiner Bruchfestigkeit beansprucht 
werden. Diese Vorschrift ist insofern unvollständig, als nicht 
angegeben ist, nach welcher Zeit die Würfelfestigkeit des Betons 
bestimmt werden soll. Im allgemeinen rechnet man für die im 
Eisenbetonbau vorkommenden Betonmischungen mit einer Wür- 
felfestigkeit von 180 — 200 kg/qcm nach 4 Wochen. Die meisten 
Baupolizeibehörden des Deutschen Reiches lassen deshalb eine 
Beanspruchung des Betons in Platten und Unterzügen von 
40 kg/qcm zu, in der Erwägung, dass die nach 4 Wochen er- 
reichte Festigkeit von 180—200 kg/qcm bei weiterer Erhärtungs- 
dauer noch auf 6 . 40 = 240 kg/qcm steigt. 

Eine einheitliche Regelung wäre indes sehr wünschenswert, 
da verschiedene Bauämter nur den 6. Teil der nach 4 Wochen 
erreichten Würfelfestigkeit zulassen. 

Bei Stützen (Säulen) weist die Auslegung der amtlichen 
Normen bezw. ihre Anwendung noch grössere Differenzen auf. 

Nach den Normen von 1907 ist hier 10 fache Sicherheit vor- 
geschrieben; es wird jedoch tatsächlich fast durchweg mit einer 
höheren Beanspruchung gerechnet, als dem 10. Teil der Würfel- 
festigkeit nach 4 Wochen entspricht, nämlich mit 28— 40 kg/qcm. 
Die richtige Bemessung der zulässigen Beanspruchung von 
Säulen-Querschnitten hängt von vielen Nebenumständen ab und 
wird später erörtert werden. 

Eine beachtenswerte Erscheinung des Betons ist die, dass 
derselbe beim Erhärten an der Luft schwindet, also sich zu- 
sammenzieht und beim Erhärten unter Wasser sich ausdehnt. 

Eingehende Versuche hierüber sind in Heft 23 der Ver- 
öffentlichungen des Deutschen Ausschusses für Eisenbeton, Ber- 
lin 191 3, beschrieben. Die dort behandelten Proben zeigten 
nach igötägiger Erhärtung an der Luft Längenabnahmen von 
durchschnittlich 320. 10 ~ 4 oder 32 /ioo °/oo ihrer Länge und bei 
Erhärtung unter Wasser ungefähr dieselbe Längenzunahme. 
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Ausser diesen Längenveränderungen durch das Erhärten 
an sich erleidet der Beton auch analoge Längenänderungen 
durch das Austrocknen und durch das Tränken mit Wasser. 

Dieselben Eigenschaften kommen auch dem reinen Zement 
zu und zwar in höherem Mass als dem Mörtel und dem Beton; 
derart, dass die Volumänderungen von Mörtei i : 3 etwa nur y 4 
der des reinen Zements sind. 

Diese Eigenschaften, die mit dem an manchen Zementen 
beobachteten »Treiben« nichts zu tun haben, sind in mancher 
Hinsicht beachtenswert. Die tägliche Beobachtung zeigt, dass 
reiner Zementestrich auf Mauern, die den Witterungseinflüsseri 
ausgesetzt sind, eine Menge feiner Oberflächenrisse zeigt. 

Starke Risse, die auf das Schwinden beim Austrocknen 
bezw. auf die Wirkung von raschem Trocknen am äusseren 
Umfang bei feuchtem inneren Kern zurückzuführen sind, hatte 
der Verfasser Gelegenheit, bei dem Fundament eines grossen 
Fabrikschornsteins zu beobachten. Die Risse verliefen in dem 
ringförmigen Fundament genau radial, in Vertikalebenen, und 
waren am Umfang gleichmässig verteilt. Das Fundament hatte 
im Vergleich zu seiner Höhe eine starke Ausladung und konnte 
dort rasch austrocknen. Der Beton war schliesslich nicht mehr 
imstande, die entstehenden Zugspannungen aufzunehmen, so 
dass sich, unterstützt durch • den sein Volumen nicht ändernden 
oder eher noch vergrössernden Kern, diese starken Risse aus- 
bilden konnten. 

Bei der Beurteilung von Zugproben mit Zementkörpern in 
Achterform weist schon v. Bach in Heft 72/74 der Mitteilungen 
über Forschungsarbeiten, Berlin 1909 S. 104/106 darauf hin, 
dass die Zugfestigkeit der 28 Tage alten Körper mit Zunahme 
der Qüerschnittsgrösse rasch abnimmt, weil beim Austrocknen 
von aussen nach innen Zugspannungen im trockenen Ring 
und Druckspannungen im feuchten Korn entstehen und diese 
Zugspannungen bei der Zugprobe notwendigerweise eine Ver- 
minderung der Zugfestigkeit herbeiführen müssen. 

Die Verkürzung des Betons beim Trocknen an der Luft 
hat zur Folge, dass die spannungslos eingebrachte Eiseneinlage 
bei Eisenbetonunterzügen eine axiale Druckspannung erfährt, 
während der Beton auf Zug beansprucht ist. Bei den in ge- 
nannter Forschungsarbeit beschriebenen diesbezüglichen Ver- 
suchen an 1 m langen Betonprismen von 200/200 mm Quer- 
schnitt mit 1 Eiseneinlage von 20 mm Durchmesser berechnete 
sich diese Druckspannung der Eiseneinlage auf 430 kg/qcm. 
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Elastizitätsverhältnisse des Betons. 

Die Elastizitätsverhältnisse eines Baumaterials finden ihren 
Ausdruck in der Grösse des Elastizitätskoeffizienten a bezw. der 

Grösse des Elastizitätsmoduls E = — . 

a 

Der Wert des Elastizitätsmoduls für Beton ist sehr ver- 
schieden und ändert sich nicht bloss mit der Betonmischung, 
sondern auch mit der Grösse der Druckspannung a und der 
Erhärtungszeit des Betons. Eingehende Versuche hierüber sind 
in der Materialprüfungsanstalt der Technischen Hochschule 
Stuttgart ausgeführt worden und in Heft 45—47 der Mitteilungen 
über Forschungsarbeiten, sowie speziell für Stampfbeton in den 
»Mitteilungen über die Druckelastizität und Druckfestigkeit von 
Betonkörpern mit verschiedenem Wasserzusatz« von 35r. $ng. 
C. Bach, L, IL und III. Teil, Stuttgart 1903/1909 veröffentlicht. 
Die Versuchskörper der Eisenbeton mischungen sind Prismen von 
20/20 cm Querschnitt 
und 1 m Höhe. Sie be- 

, _, .. kg/qcm 

standen aus 1 Raumteil 109 | -pr0,8b l - 

Portlandzement und 4 
Raumteilen Rheinkies u. 
-Sand aus der Nähe von 
Speyer im Mischungs- 
verhältnis von 3 Raum- 
teilen Sand und 2 Raum- 
teilen Kies. Das Alter 
der Versuchskörper war 
240 Tage, die Würfel- 
festigkeit des Betons 
228 kg/qcm, die Bruch- 
festigkeit des Prismas 
146 kg/qcm = 64% der 
Würfelfestigkeit. 

Das Versuchsresultat ist in Abb. 2 zusammengestellt, in 
welcher die gesamte (= bleibende und elastische) Zusammen- 
drückung bei den verschiedenen Belastungsstufen als Abszisse, 
die Spannung in kg/qcm als Ordinate aufgetragen ist. 

Wird die elastische Zusammendrückung der Stablänge 1 
mit s bezeichnet und setzt man e = -g- 1, so ergeben sich für 
E für die verschiedenen Belastungsstufen folgende Werte: 
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für Druck 
<r b = 6 kg/qcm E = 260 000—285 000 kg/qcm 
E = 260 000—275 000 
E = 240 000—251 000 
E = 221 000—238 000 
E = 196 000—215 000 
E = 160 000—170 000 
E = 145 000—155 000 



für Zug 
0,5 kg/qcm E = 340—380 000, 



4,5 



9,5 



E = 277— 294000, 



#=250—251 000. 



18 

36 

50 

72 
100 
109 

Man sieht, dass die Grösse von E sehr veränderlich ist. 
Von grossem Einfluss ist auch das Alter der Betonkörper auf 
die Grösse des Elastizitätsmoduls, insofern der Elastizitätsmodul 
mit wachsendem Alter zunimmt; ebenso erhält man für Beton 
höherer Festigkeit grössere Werte des Elastizitätsmoduls, der 
bis über E = 500000 kg/qcm steigen kann. 

Bei Versuchen, den Wert des Elastizitätsmoduls durch 
Messung der elastischen Formänderungen an Brückengewölben 
und Vergleich mit den rechnungsmässigen Ergebnissen zu be- 
kommen, fand man wiederholt Werte von 400000 kg/qcm. 

Für das Verhältnis des Elastizitätsmoduls E b des Betons zum 
Elastizitätsmodul E e des Eisens schreiben die amtlichen Normen 

1 E e 

n = pr e - = 15 vor. 

Nach den in Heft 25 der Veröffentlichungen des Deutschen 
Ausschusses für Eisenbeton, Berlin 191 3, niedergelegten Unter- 
suchungen über die Zweckmässigkeit dieses Grössenwertes 
n = 15 für die Berechnung von Eisenbetonträgern ist dieser 
den Verhältnissen angemessen. Ein unter Zugrundelegung dieser 
Zahl berechneter Eisenbetonträger verhält sich bei der Riss- 
bildung und beim Bruch so, wie es die Rechnung erwarten lässt. 

Die Scherfestigkeit des Betons. 

Unter Scherfestigkeit (nicht identisch mit Schubfestigkeit!) 
versteht man den Widerstand, den der Beton dem Abscheren 

Abb. 4. 




im Belastungsfall Abb. 3 entgegensetzt, 
ist hierbei nicht vorhanden. 



Irgend welche Biegung 
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Versuche, die zur Ermittlung der Scherfestigkeit durch 
Prof. Morsch mit prismatischen Körpern von 18/18 cm Quer- 
schnitt in der Martensschen Druckpresse angestellt wurden, er- 
gaben*) für die Scherspannung bei Mischungen aus Portland- 
zement und Kiessand (3 Teile Sand, 2 Teile Kies): bei 2 Jahre 
alten Körpern, Mischung 1 : 3 im Mittel % = 66 kg/qcm, bei 
1^2 Monate alten Körpern, Mischung 1:4 mit 14% Wasser 
x = 37 kg/qcm (s. Abb. 4). 

Bemerkenswert ist, dass sich bei armierten Körpern (Abb. 5) 
die Bildung der Abscherungsrisse etwa bei der gleichen Belastung 
zeigte wie bei den nicht armierten Körpern; der Abscherungs- 
widerstand der Eisen kam erst bei der Bruchlast zur Geltung. 



Abb. 6. 





Abb. 

IIP 


5. 












Den beschriebenen Versuchen haftet der Mangel an, dass 
die Stärke der Betonplatte viel zu gross ist gegenüber der Grösse 
des Druckstempels. Infolgedessen kann sich im Beton eine 
Drucklinie ausbilden und es wird sich nun ein Teil der Druck- 
kraft auf die abzuscherenden Flächen übertragen. Ausserdem 
scheinen nach den schon bei i2°/ der Bruchlast aufgetretenen 
Rissen auch Biegungsspannungen mitzuspielen. Infolge dieser 
Kombination erhält man die Scherspannung des Betons viel 
zu gross. 

Zweckentsprechender sind zweifellos die im Auftrag der 
Firma WaySs & Freytag A.-G. an der Materialprüfungsanstalt 
Stuttgart durchgeführten Versuche mit geschlitzten Eisenbeton- 
körpern. Bei diesen ist die in den Endstegen auftretende Schub- 
spannung nahezu identisch mit reiner Scherspannung, und 
tatsächlich erhielt man hier mit derselben Mischung 1 : 4 wie 
oben nur % = 28 kg/qcm statt 37 kg/qcm, also nur 75% dieses 
letzteren Werts (Abb. 6). 

Besondere praktische Bedeutung kommt der reinen Scher- 
festigkeit des Betons kaum zu, da bei auf Biegung beanspruchten 
Balken die am Auflager entstehenden schrägen Risse durch die 



*) Vergl. Schweiz. Bauzeitung 1904 S. 296 u. ff. 
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aus der Kombination der Biegungskräfte mit den Querkräften 
entstehenden Spannungen bestimmt werden. 

e) Zugfestigkeit und -Elastizität des Eisens. 

Wenn auch beim Eisen in bezug auf seine Festigkeits- 
eigenschaften eine viel grössere Gleichartigkeit zu erwarten ist 
als beim Beton, so weist trotzdem das für Eisenbetonkonstruk- 
tionen verwendete gewöhnliche Handelseisen noch ziemlich 
grosse Ungleichheiten auf, die in der verschiedenen Stärke der 
Rundeisen sowie in der Versqhiedenheit des Zustandes (geglüht 
oder nicht geglüht, gezogen oder gewalzt) ihre Ursache haben. 
Bei den später beschriebenen Versuchen mit Eisenbetonbalken 
sind deshalb jeweils die Festigkeitseigenschaften der verwendeten 
Rundeisen besonders angegeben. 

Es sei hierbei daran erinnert, dass bei der Beanspruchung 
eines Eisenstabs auf Zug folgende Grenzwerte zu unterschei- 
den sind: 

i. Die Proportionalitätsgrenze, bis zu der zwischen Dehnung 

und Beanspruchung Proportionalität besteht. 

2. Die Elastizitätsgrenze, oberhalb welcher neben den elasti- 
schen Formänderungen auch bleibende Formänderungen 
auftreten. 

3. Die Fliess- oder Streckgrenze, bei welcher ohne Zunahme 
der Spannung eine starke Dehnung mit Verringerung des 
Querschnitts stattfindet, und schliesslich 

4. die Bruchspannung, bei welcher der Bruch eintritt, eventl. 
sogar unter Verringerung der bereits erreichten Zug- 
spannung. 

Die Verhältnisse sind aus Abb. 7 ersichtlich, welche einem 
Aufsatz von Baudirektor v. Bach in No. 28 der Zeitschrift des 
Vereins Deutscher Ingenieure vom 9. Juli 1904 entnommen ist. 
Die Proportionalitätsgrenze liegt bei Punkt B, wo die Dehnungs- 
kurve die gerade Linie verlässt. Das Strecken (Punkt C) be- 
gann bei den dort untersuchten Stäben aus zähem Flusseisen 
bei einer Spannung von durchschnittlich 2800 kg/qcm (obere 
Streckgrenze) und es trat dann ein Spannungsabfall bis rund 
2100 kg/qcm ein (untere Streckgrenze). Bei weiterer Bean- 
spruchung tritt eine ganz erhebliche Dehnung auf und es be- 
trug die Höchstbelastung (Zugfestigkeit) 3160 — 3200 kg/qcm. 
Vor dem schliesslichen Bruch erfolgt naturgemäss ein aber- 
maliger Spannungsabfall. 
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Für gewöhnliches Handelsflusseisen hat man im Mittel 
folgende Werte: 

Proportionalitätsgrenze 1400 — 2400 kg/qcm 

Streck- oder Fliessgrenze (Grenzwerte 

zwischen oberer und unterer) . . 3000 — 2100 „ 

Bruchgrenze 3000 — 4000 „ 

Dehnung bei der Bruchgrenze . . 20— 30% 
Elastizitätsmodul .... 2000000— 2 100 000 „ 

Für das statische Verhalten der Eisenbetonkörper ist in 
erster Linie die Streckgrenze massgebend. 
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Eisenbetonplatten. 



I. Einfache Platten. 



1. Konstruktion und Armierung. 

In Abb. 8 ist eine gewöhnliche, beiderseits freiaufliegende 
Eisenbetonplatte dargestellt. Unter dem Einfluss der Belastung 
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P (Abb. 8 b) biegt sich die Platte nach Abb. 8 c durch, und es 
entstehen oben Druckspannungen und unten Zugspannungen. 
Die Druckspannungen vermag der Beton aufzunehmen, die Zug- 
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Spannungen dagegen nicht, oder wenigstens nur in geringerem 
Grad, weshalb zur Aufnahme dieser letzteren Eiseneinlagen vorzu- 
sehen sind. Die Eisen müssen, um wirksam zu sein, möglichst nahe 
am unteren Plattenrand liegen ; andererseits ist notwendig, dass 
sie genügend vom Beton umhüllt werden. Die amtlichen Nor- 
men schreiben eine Minimalüberdeckung von i cm vor, es wird 
deshalb unter normalen Verhältnissen als Abstand des Schwer- 
punkts der Eiseneinlagen vom unteren Plattenrand 1,5 cm an- 
genommen werden können. 

Wieviel Eisen einzulegen ist, ergibt die Rechnung, und 
zwar gibt man meistens an, wieviel qcm Eisenquerschnitt bezw. 
wieviel Rundeisen von bestimmtem Durchmesser der laufende 
Meter des Plattenquerschnitts enthalten muss. Ergibt sich z. B. 
ein notwendiger Eisenquerschnitt von 7,85 qcm, so können hier- 
für 10 Rundeisen von 10 mm Durchmesser pro laufenden Meter 
Plattenquerschnitt, d. h. Rundeisen von 10 mm im Abstand von 
je 10 cm verwendet werden. Es ist dies in Abb. 8 a durch den 
Einschrieb 10 (£> 10 gekennzeichnet. Um in komplizierteren Fällen 
die Eiseneinlage genau und deutlich darzustellen, kann dieselbe 
auch für sich nach Abb. 8 d herausgezeichnet werden. Dass der 
Einschrieb sich auf den laufenden Meter des Plattenquerschnitts 
bezieht, braucht hierbei nicht besonders angegeben zu werden, 
da es sich von selbst versteht. 

Diese Eiseneinlagen heissen Tragstäbe, da sie in erster 
Linie (abgesehen von der Plattenstärke) zur Tragfähigkeit der 
Platte beitragen. 

Damit die Tragstäbe während des Betonierens ihre Lage 
nicht verändern, werden senkrecht zu ihnen und in grösserem 
Abstand die sogenannten Verteilungsstäbe gelegt, welche in 
Abb. 8 a im Querschnitt sichtbar sind. Diese werden mit den 
Tragstäben durch Bindedraht verknüpft und bilden so mit ihnen 
ein festes Gerippe (Maschennetz) Abb. 8 e. Der Durchmesser 
der Verteilungsstäbe beträgt 5 — 7 mm, ihr Abstand 15—40 cm 

Die Armierung einer Platte besteht somit aus: 

1. Tragstäben, 

2. Verteilungsstäben. 

Erstere haben die Zugspannungen aufzunehmen, letztere 
haben neben dem bereits oben genannten Zweck noch den 
weiteren, auch senkrecht zur Verspannungsrichtung der Platte 
eine gewisse Druckverteilung herbeizuführen. 

Die Tragstäbe werden an den Enden in der Regel haken- 
förmig umgebogen, wodurch auch nach Überwindung der Haft- 
Frank, Eisenbeton. 2. Aufl. 2 
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festigkeit des Eisens noch ein Zusammenwirken von Beton und 
Eisen erzielt und dadurch die Tragfähigkeit der Platte erhöht 
wird. Damit die Tragstäbe den nötigen Abstand von der Unter- 
kante der Platte erhalten, kann auf die fertige Schalung zu- 
nächst eine I — 2 cm starke Betonschichte aufgebracht werden, 
auf welcher dann das Eisen verlegt wird. Im allgemeinen wird 
jedoch, um das Betonieren nicht unterbrechen zu müssen, die 
Eiseneinlage unmittelbar auf die Schalung gelegt und alsdann 
erst betoniert. Während des Betonierens ist es ein leichtes, 
die ein festes Netz bildende Eiseneinlage soweit zu heben, dass 
sie den nötigen Abstand von der Unterkante der Platte erhält. 

Was den Abstand der Tragstäbe betrifft, so ist bei 10 bis 
16 cm starken Platten ein solcher von 10 cm am häufigsten. 
Man wird deshalb im allgemeinen diesen Abstand zu Grunde 
legen und den Rundeisendurchmesser so wählen, dass der rech- 
nerisch notwendige Eisenquerschnitt vorhanden ist; es steht 
aber auch nichts im Weg, auf den lfd. m 12 Rundeisen von 
entsprechend schwächerem Durchmesser oder bloss 8 Rundeisen 
von entsprechend stärkerem Durchmesser zu nehmen. Jedenfalls 
ist für die Trageisen ein grösserer Abstand als 15 cm oder ein 
kleinerer als 8 cm nicht zu empfehlen. Über den konstruktiv 
zweckmässigsten Abstand gibt die Rechnung keinen sicheren 
Aufschluss. 

Was die Stärke der Platten anbelangt, so ist als Minimum 
durch die amtlichen Normen 8 cm vorgeschrieben. Schwächere 
Platten als 8 cm wären zwar in vielen Fällen rechnerisch ge- 
nügend, ihre Ausführung ist aber deshalb nicht zu empfehlen, 
weil dann ein geringfügiger Fehler in der Höhenlage der Ar- 
mierung oder der Schalung die wirksame Stärke der Platte und 
somit ihre Tragfähigkeit stark verändert. Zudem hat in solchen 
Fällen die aus konstruktiven Gründen erfolgte Vergrösserung 
der Plattenstärke meist keine oder nur eine ganz geringfügige 
Erhöhung der Kosten zur Folge, da diese durch die bei Ver- 
stärkung der Platte verringerte Eiseneinlage wieder ausgeglichen 
wird. 

Nach oben gibt es für die Plattenstärke in statischer Be- 
ziehung keine Grenze, doch ist eine Platte nur insolang rationell, 
als ihr Gewicht im richtigen Verhältnis zur vorgesehenen Nutz- 
last steht. Wird das Verhältnis zwischen Eigengewicht und 
Nutzlast zu gross, so wird die Platte in der Ausführung als 
massive Platte zu teuer. Bei Hochbauten (Lagerhäusern, Ge- 
schäftshäusern etc.) sind im allgemeinen Platten über 16 cm 
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Stärke unrationell, dagegen kommen als Überdeckung von 
kleinen Durchlässen bis zu einer Spannweite von 3,5 — 4 m und 
bei Belastung durch Dampfwalzen Platten bis zu 35 u. 40 cm vor. 



2. Innere Kräfte und Spannungen. 

Bei einer nach Abb. 8 auf Biegung beanspruchten Eisen- 
betonplatte hat man bezüglich der durch die Biegung hervor- 
gerufenen inneren Kräfte zu unterscheiden: 

a) Normalspannungen, d. h. solche innere Spannungen bezw. 
Kräfte, welche normal zu den Querschnittsebenen der Platten 
wirken. 

Diese zerfallen in Druckspannungen und Zugspannungen, 
wobei in Abb. 8 b erstere am oberen Plattenrand, letztere am 
unteren Plattenrand auftreten. 

b) Tangentialspannungen oder Scltub Spannungen, welche in der 
Querschnittsebene selbst, d. h. tangential zu derselben wirken. 

Während bei den eisernen Normalprofilträgern die Normal- 
spannungen die Hauptrolle spielen und allein berechnet werden, 
sind bei Eisenbetonplatten bezw. Eisenbetonträgern die Schub- 
kräfte mindestens ebenso wichtig wie die Normalkräfte. Zum 
vollen Verständnis der Wirkungsweise und der anzuordnenden 
Armierung von Eisenbetonplatten ist deshalb eine genaue Kennt- 
nis dieser Schubwirkungen 



unumgänglich notwendig. 
Hierher gehören: 

aa) Die horizontalen 
Schubspannungen. 

Ihre Entstehung ist aus 
Abb. 9 a u. b ersichtlich. 
Diese stellt zwei frei, d. h. 
ohne Verdübelung oder Ver- 
schraubung aufeinander lie- 
gende Holzbalken von glei- 
cher Grösse vor. Unter dem 
Einfluss einer Belastung su- 
chen sich diese zwei Balken 
in der aus Abb. 9 b ersicht- 
lichen Weise übereinander 
zu schieben. Dies kommt da- 
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her, dass jeder Balken für sich wirkt und die halbe Belastung 
aufnimmt, falls die vorhandene Reibung in der Berührungsfläche 
nicht in Betracht gezogen wird. Es entstehen deshalb an der 
Unterfläche des oberen Balkens Zugspannungen, an der oberen 
Fläche des unteren Balkens Druckspannungen; erstere erleidet 
deshalb eine elastische Dehnung (Verlängerung), letztere eine 
elastische Verkürzung. Die Differenz zwischen beiden zeigt sich 
an den Auflagern, wo sich beide Balken um ein entsprechendes 
Mass gegeneinander verschieben. 

Sind nun aber beide Balken miteinander verschraubt oder 
hat man nur einen einzigen Balken, so kann diese Verschiebung 
nicht eintreten; das Bestreben dazu ist aber vorhanden und es 
besteht somit am ganzen Balken in jedem horizontalen Flächen- 
element eine Spannkraft, nämlich die »horizontale Schub- 
spannung«. 

Man sieht schon am Mass der gegenseitigen Verschiebung 
von zwei ursprünglich übereinandergelegenen Punkten in Abb. 9, 
dass, gleichmässig verteilte oder wenigstens zur Trägermitte 
symmetrische Belastung vorausgesetzt, die Schubspannungen in 
Trägermitte = o sind und gegen das Auflager hin wachsen, 
also am Auflager selbst ihr Maximum erreichen. 

Die Grösse der Schubspannung lässt sich berechnen und 
soll den amtlichen Normen entsprechend für Beton den Wert 
von 4,/ kg/qcm nicht überschreiten. Ergibt sie sich in einzel- 
nen Fällen grösser als 4,^ kg/qcm, was weniger bei Platten als 
bei Unterzügen der Fall ist, so muss der betreffende Betonquer- 
schnitt durch entsprechend geformte Eiseneinlagen verstärkt 
werden. /:• * ..*«.« '«• •' • '"." '- -^L 1 

bb) Die vertikalen Schubspannungen. 

Führt man in Abb. 8 b in der Nähe des Auflagers einen 
Vertikalschnitt c — c, so ist es denkbar, dass unter dem Ein- 
fluss der Kräfte P die Platte (oder der Balken) nach c — c ab- 
geschert wird. Es besteht also in der Querschnittsfläche c — c 
eine gewisse Scherspannung t kg/qcm, welche näherungsweise 
erhalten wird, indem man den Auflagerdruck A durch die Quer- 
schnittsfläche F dividiert. Diese vertikale Scherspannung wächst 
ebenfalls von der Mitte des Balkens gegen das Auflager und 
ist unmittelbar neben dem Auflagerquerschnitt am grössten 
(Abb. 9 c). 

Die Scherspannungen verteilen sich nicht gleichmässig 
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über den Querschnitt; sie sind in der Neutralachse am grössten 
und dort gleich den horizontalen Schubspannungen (vergl. 
Seite 28). 

c) Die schiefen Hauptspannungen. 

Ebenso wie in jeder vertikalen Schnittebene eines Trägers 
die vertikalen Schubspannungen % und senkrecht zu ihr die 
Nor mal Spannungen a wirken, so wirken auch in jeder geneigten 
Ebene, wie in Abb. 9 dangedeutet, gewisse Tangentialspannungent 
und Normalspannungen s. 

Die Grössen von s und t hängen von a und t, sowie von 
der Neigung a der schiefen Ebene ab, und es lässt sich des- 
halb s und t in Funktion von a, % und a ausdrücken. 

Dabei zeigt sich, dass die schiefe Zugspannung s unter 
den bei Eisenbetonkonstruktionen üblichen Voraussetzungen in 
ein und demselben Querschnitt unterhalb der Vertikalachse kon- 
stant und für die unter 45 geneigte Ebene zum Maximum 
wird, und zwar ist ihr absoluter Wert gleich der horizontalen 
Schubspannung t . Diese schiefe Zugspannung heisst dann: 
»schiefe Hauptspannung«. 

Die schiefen Hauptspan- Abb. 10. 

nungen s in Abb. 9d suchen . 1 

im Beton einen unter 45 ° — i *- 

nach rechts geneigten Riss 
hervorzubringen. Tatsächlich 
zeigt sich dieser Riss auch in 



r V^T 



der aus Abb. 10 ersichtlichen € \ , / * 

charakteristischen Weise bei c ~\ /~~* 

allen Bruchversuchen mit Ei- ^ ^*^ ' 

senbetonbalken, falls er nicht « ^3-^ * 

durch entsprechende Armie- 
rung verhindert wird. Bei wirksamer Verhinderung dieser 
»schiefen Zugrisse« würde schliesslich der Bruch in Träger- 
mitte, im Querschnitt der grössten Normalkräfte, durch Über- 
schreitung der Druckfestigkeit des Betons oder der Zugfestig- 
keit der Eiseneinlage eintreten. Um die schrägen Zugrisse zu 
verhindern, sind Eiseneinlagen senkrecht zu denselben angezeigt. 
Dadurch entsteht die Armierungs weise nach Abb. 10, wo ein 
Teil der unteren Zugeisen in der Nähe des Auflagers unter 45 ° 
nach oben abgebogen wird. Diese Armierungsweise kommt, 
wie schon Seite 20 angedeutet, weniger für Platten als für Unter- 
züge in Betracht. Je mehr Eisen die punktiert gezeichnete Riss- 
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linie durchschneiden, um so wirksamer wird die Bildung des 
Risses verhindert. Die schrägen Eisen sind ein sehr wichtiger 
Faktor in der Armierung von Eisenbetonunterzügen, denn es 
ist zu beachten, dass die Zerstörung der Unterzüge in den 
meisten Fällen nicht wie bei eisernen Unterzügen in Träger- 
mitte infolge Überwindung der Zug- und Druckfestigkeit ein- 
tritt, sondern dass sie in der Nähe der Auflager durch die Über- 
windung der Scherfestigkeit bezw. durch die schiefen Zug- 
spannungen eingeleitet wird. 

3. Verschiedene Formen der Eiseneinlage. 

Was im folgenden gesagt wird, gilt prinzipiell in gleicher 
Weise von Eisenbetonplatten wie von Eisenbeton unterzügen, 

wobei für letztere zu- 
Abb. ii. nächst ein rechteckiger 

q | 1 Querschnitt angenom- 



****% 



söjiT 




men wird. 

Für beiderseits frei- 
aufliegende Platten 
kommen die in Abb. 1 1 a 
und b gezeichneten Ar- 
^x^*"!] mierungsweisen in Be- 
'<oji2 S^ tracht. 

* Bei Platte Abb. 1 1 a ist 

s j 12 ^~-9 vorausgesetzt, dass sich 

e , die Schubspannungen z 

*y* am Auflager kleiner als 

4,J)kg/q cm ergeben. Eine 
schräge Auf biegung der Eiseneinlagen ist somit nicht notwendig. 
Im Fall der Abb. nb ist angenommen, dass die Schub- 
spannungen bezw. Scherspannungen im Auflagerquerschnitt 
> 4,$ kg/qcm sind. Es sind deshalb schräg abgebogene Eisen 
notwendig und es ist angenommen, dass von den vorhandenen 
io 12 pro lfd. m die Hälfte, d. h. jedes übernächste, abge- 
bogen ist. Zur Orientierung genügt es im allgemeinen voll- 
ständig, diese Scherspannung näherungsweise auszurechnen. 
Wäre z. B. der Auflagerdruck für einen Plattenstreifen von 
i m Breite 8 t, und hat die Platte eine Stärke von 12 cm, so 
ergibt sich ein Auflagerquerschnitt von i,o m .o,i2 m = o,i2 qm , 

o 

und somit eine Schetspannung von t/qm = 6,7 kg/qcm. 

Es wäre also in diesem Fall die zulässige Beanspruchung von 
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4>$ kg/qcm überschritten und deshalb die Abbiegung eines Teils 
der Eiseneinlagen notwendig. 

Wieviel von den vorhandenen Eiseneinlagen abgebogen 
werden müssen, ist Sache der Rechnung, doch kann man sich 
im allgemeinen an die Regel halten, dass bei Platten und Unter- 
zügen höchstens die Hälfte der vorhandenen Eiseneinlagen ab- 
gebogen werden soll. Speziell bei Platten ist es meistens besser, 
nur 73, d. h. jedes dritte Eisen, abzubiegen. 

Wollte man bei Abb. 1 1 b das letztere andeuten, so müsste 
der Einschrieb bei den geraden Eisen 37s Q 12, bei den ab- 
gebogenen 6 2 / 8 (D 12 lauten. 

Beispiele für teilweise eingespannte Platten sind 
Abb. 12 und 13. 

In Abb. 12 ist eine 12 cm starke Platte mit einer Eisen- 
einlage von 10$ 8 mm angenommen, welche ihr Auflager im 
Backsteinmauerwerk hat. 

Diese Platte erscheint zu- Abb - I2 - 

nächst beiderseits einge- 
spannt. Bei näherer Unter- 
suchung zeigt sich jedoch, 
dass von voller Einspan- 
nung keine Rede sein kann. 
Demgemäss wäre diese 
Platte als freiaufliegend zu 

betrachten, d. h. die Stärke der Platte und ihre Eiseneinlage 
werden unter der Voraussetzung freier Auflagerung bestimmt. 
Da jedoch eine teilweise Einspannung an den Auflagern nicht 
ausgeschlossen ist und somit unter Umständen Zugspannungen 
auf der Oberfläche der Platte unmittelbar neben den Auflagern 
entstehen könnten, so müssen an dieser Stelle zur Vermeidung 
von Rissen Eiseneinlagen vorhanden sein. Nachdem nun gleich- 
zeitig an der Unterfläche der Platte bei den Auflagern infolge 
des dort geringeren Biegungsmoments nicht mehr der volle 
Eisenquerschnitt notwendig ist, wie in der Mitte der Spannweite, 
so wird man zweckmässigerweise einen Teil der unteren Eisen- 
einlagen, etwa 7s derselben, nach oben abbiegen. Die Ab- 
biegung geschieht an einer Stelle, wo oben, selbst bei voller 
Einspannung, kein Zug mehr vorhanden wäre, also etwa in 7s 
der Spannweite. 

Vergleicht man nun Abb. 11 b mit Abb. 12, so haben in 
beiden Fällen die schrägen Abbiegungen einen ganz verschie- 
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denen Zweck. In Abb. 1 1 b hat die Abbiegung die Scherspan- 
nung aufzunehmen, muss sich deshalb unmittelbar am Auflager 
befinden, weil dort die abscherende Kraft am grössten ist; in 
Abb. 12 dagegen hat die Abbiegung den Zweck, einen Teil des 
Eisens nach oben zu bringen, um dort Zugrisse zu verhindern. 
Sie befindet sich deshalb nicht unmittelbar am Auflager, sondern 
weiter innen. Da nun in Abb. 12 im Auflagerquerschnitt selbst 
keine schräge Abbiegung vorhanden ist, so folgt daraus, dass 

hier die Scherspannung t 
Abb. 13. kleiner als 4,5 kg/qcm vor- 

ausgesetzt wurde, was bei 
Platten auch meistens zu- 
trifft. 

Anstatt der Anordnung 
Abb. 12 kann ebensogut 
auch die Armierungs weise 
Abb. 13 gewählt werden, 
bei der oben besondere Eisen eingelegt sind. Diese Armierungs- 
weise wird bei uns zwar seltener ausgeführt, ist aber in Frank- 
reich häufiger und erscheint aus verschiedenen Gründen durch- 
aus zweckmässig. 




!öjn~ 



4. Dimensionierungsformel. 

Bei der Berechnung von Eisenbetonplatten kann die Auf- 
gabe eine doppelte sein: 

Entweder liegt eine Konstruktion fertig vor, d.h. Platten- 
stärke und Eiseneinlage ist gegeben, und es ist die Druck- 
spannung im Beton und die Zugspannung in der Eiseneinlage 
gesucht; 

oder ist die Stärke der Platte und ihre Eiseneinlage ge- 
sucht, während die zulässigen Spannungen im Beton und Eisen 
gegeben sind, d. h. meist mit ihrem nach den bestehenden Vor- 
schriften zulässigen Höchstbetrag von 40 kg/qcm im Beton und 
1000 kg/qcm im Eisen angenommen werden. 

Die Ableitung der Formel ist für den zweiten Fall (Dimen- 
sionierungsformel) leichter als im ersten Fall (Spannungsformel) ; 
auch ist die praktische Anwendung der Dimensionierungsformel 
viel häufiger als die der Spannungsformel, weshalb die erstere 
zunächst ermittelt werden soll. 

Es sei für eine beiderseits frei aufliegende Platte in einem 
beliebigen Querschnitt : 
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Gegeben: 

Spannweite und Belastung der Platte sowie 

die zulässige Beanspruchung des Betons auf Druck: 40 kg/qcm. 
„ „ „ „ Eisens „ Zug: 1000 „ 

Gesucht: 

die Stärke der Platte : d cm 

die Eiseneinlage : f e qcm . 

Die Platte ist in Abb. 8 b auf Seite 16 dargestellt. Infolge 
Einwirkung der äusseren Kräfte entstehen oben Druck- und 
unten Zugspannungen. 

Denkt man sich nun die Platte im Querschnitt a — a (Abb. 8) 
durchschnitten und den rechtsseitigen Teil weggenommen, so 
bleibt der linksseitige Teil nach wie vor im Gleichgewicht, wenn 
an der Schnittstelle die inneren Spannungen als äussere Kräfte 
angebracht werden (vergl. Abb. 14). 



Abb. 14. 



Abb. 14 a. 



V 





1 .. 




1 ' 


6» 40 kg/qcm 




A Jk 

1 J 


>< 




< / n 


Vi ^ 


t"T 




"7 


X|«0 
n 

* — 7 


A 






6 e M000 


Kg/qcm 




Axo 



Diese inneren Kräfte, welche ihrer Grösse und Richtung 
nach zunächst unbekannt sind, kann man sich in 2 Komponenten 
zerlegt denken, von denen die einen parallel zur Schnittebene, 
die anderen senkrecht zu derselben stehen. Die Summe der 
ersteren Komponenten entsprechen der Vertikalkraft V des 
Querschnitts, die letzteren zerfallen in Druckkräfte oberhalb der 
Neutralachse und Zugkräfte unterhalb der Neutralachse. Die 
Druckspannungen sind am oberen Plattenrand am grössten und 
nehmen nach unten ab bis zur Neutralachse, wo sie den Wert o 
erreichen und in die Zugspannungen übergehen. Die Lage 
der Neutralachse ist zunächst noch unbekannt; ihr Abstand 
vom oberen Plattenrand sei x. 

Macht man nun die Voraussetzung, dass die einzelnen 
Querschnitte der Platte (a— a und b— b Abb. 8 b) während der 
Biegung eben bleiben, so sieht man aus Abb. 8 c, dass die ela- 
stischen Verkürzungen oberhalb der Neutralachse, sowie Ver- 
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längerungen unterhalb der Neutralachse dem Abstand der be- 
treffenden Faser von der Neutralachse proportional sind. 

Man erhält somit als Bild der elastischen Formänderung 
der Platte zwischen Querschnitt a — a und b — b die Abb. 14 a, 
in welcher die Länge s h die Verkürzung der obersten Faser, 
die Länge e e die Verlängerung der Eiseneinlage sowie des an 
dieser Stelle befindlichen Betons vorstellt. 

Der Verkürzung e b soll die Spannung 40 kg/qcm im Beton 
entsprechen, der Verlängerung e e die Spannung 1000 kg/qcm 
im Eisen. Nach Abb. 14 a besteht nun die Beziehung 



h — x 



(I) 



Hätte man gleichartiges Material, so würden sich die ela- 
stischen Längenänderungen wie die Spannungen verhalten, d. h. 
es wäre 

_Sb_ JTb_ 40 

*e ™~ <7e IOOO 

Da aber nach den Normen der Elastizitätsmodul des Eisens 
15 mal grösser angenommen werden soll als der des Betons, 
d. h. da zur Hervorbringung derselben Formänderung bei Eisen 
eine 15 mal grössere Spannung notwendig ist als bei Beton, so 
heisst die Gleichung 

*> _ r 5 • 40 



e e 1000 

Somit ergibt sich aus (1) und (2) 



(2) 



— 4 - = ~] hieraus x = ^-h. 



h — x • 1000 5 ' 8 

Die Neutralachse liegt somit um 3 /s h vom 
oberen Plattenrand entfernt. 

In Abb. 14 ist es nun möglich, die Druck- und Zugkräfte 
zu berechnen. Es ergibt sich: 

als Druckkraft der Inhalt des schraffierten Dreiecks (bezw. 
Prismas) oberhalb der Neutralachse: 

D = -.b.x.40 = --.b.^h.40 = ^-bh k *. 

Bezüglich der Zugkräfte wird der Sicherheit halber ange- 
nommen, dass nur die Zugkraft im Eisen wirksam sei; die Zug- 
kräfte im Beton werden vernachlässigt. Somit ist 

Z = f e .or e = f e . iooo k *. 

Das Gleichgewicht des Plattenstücks^Abb. 14 erfordert nun, 
dass dasselbe unter dem Einfluss der äusseren Kräfte A und P, 
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sowie der inneren Kräfte V, D und Z weder eine Verschiebung 
noch eine Drehung erfahre. 

Schreibt man nun die Momentengleichung um den Angriffs- 
punkt der Kraft Z als Drehpunkt an, so ergibt sich 



M 



oder 



D(h — -) = Ax — 2 Pa = 

D(h — -g-h) = M oder ^-bh.-J-h = M. 

Hieraus y.2 __ _j6_ M 

n ~ 105 ' b 



oder 



h = 0,39 V^Sr • (4) 



Diese Gleichung ist die Dimensionierungsformel für Platten ; 
sie ergibt die notwendige Plattenstärke bei gegebenem Biegungs- 
moment. 

Um die notwendige Eiseneinlage zu erhalten, schreibt man 
die Momentengleichung um den Angriffspunkt der Kraft D als 
Drehpunkt an und erhält 



Z(h-|) = M (5) 



oder 






f e . iooo.-g-h = M 


hieraus 


Mcmkg 
f qcm 1TX 




6 y h cm I000 k 8/fc m 



(6) 
Man hat somit zur Dimensionierung von Platten die Formeln : 

h = 0*9 vT 

= . M (7) 

~ h . iooo 

Es ergeben sich bei Verwendung dieser Formeln 

<r b = 40 kg/qcm 

<r e = 1000 „ 
Vergl. hierzu Beispiel 1. 



A'nm. Die Gleichgewichtsbedingung ^H = (Abb. 14) ergibt D = Z, 
wovon jedoch hier kein weiterer Gebrauch gemacht wird. 
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Allgemeiner Fall. 

Gegeben: 

Biegungsmoment M cmkg 

Betonpressung <x b kg/qcm 

Eisenspannung a e kg/qcm. 
Gesucht : 

Plattenstärke d cm 

Eiseneinlage f e qcm . 

Auflösung : 

Wie oben hat man 



X 



= hieraus -=- = 



nor b 



h ~ X *e h ncrb + ore' 

Zur Abkürzung werde -^ mit — bezeichnet. Dann ist 

Ce in. 

h i + m > x - I+ -sr' b — 3- -y(Fqr^- h (8) 
D = i-bx < r b =|b 1 -L- m -ha b 
Z = f e <x e . Somit 

hieraus h = (1 + m ) VW^-- 

M = Z.(h-A) = f..„„ 1 i±lS rh; 

hieraus f e = = , * 

2 + 3m hge (9) 

3 (1 + m) n ffe 

oder, wenn der Wert von h eingesetzt wird: 

f - = -tV-serm V^ de) 

Dies sind die allgemeinen Dimensionierungsformeln ; sie 
sind von der Form 

, (») 

f, = ß V Mb 

bezw - f ° = i^w:w mit r = — ir 1 -- < I2 > 

Setzt man für a b und a e bestimmte Zahlen werte ein, so 
erhält man die Dimensionierungstabellen Anhang II, welche für 
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or e = iooo kg/qcm und a e = 1200 kg/qcm aufgestellt sind und 

f 
in denen auch zugleich das Armierungsverhältnis [i = -^- an- 
gegeben ist. 

Wie man aus der Tabelle ersieht, beträgt der Wert für 

h bei o = 40 kg/qcm genau 7 / 8 h und weicht bei anderen 

Werten von a b nicht viel von 7 / 8 h ab. 

Man kann deshalb in allen praktischen Fällen ohne Rück- 
sicht auf die Betonbeanspruchung a h zur Bestimmung der Eisen- 
einlage kurzweg mit h = 7 / 8 h rechnen und erhält dann 



= aY 



M 

i h.(r e 



M_ 
b 

(13) 



5. Berechnung der auftretenden Spannungen bei 
gegebenem Querschnitt. 

Gegeben : 

Plattenstärke d cm 
Eiseneinlage f e 4cm 
Biegungsmoment M cmkg . 
Gesucht: 

Beanspruchung des Betons o h kg/qcm 
„ „ Eisens a e kg/qcm. 

Auflösung: 

Man hat nach Abb. 14 zur Bestimmung der 3 Unbekann- 
ten a b , a e und x die Gleichungen: 

¥ ±- = J^l (vergl. Seite 28). \ (14) 

D = Z, d.h. jbxff b = f e <r e > (15) 

D(h-|) = M, d.h. i-bxa b (h-|) = M ) (16) 

x erhält man am einfachsten aus (14) und (15), indem man 
den Wert von — = -|^- aus (15) in (14) einsetzt. 



Es ergibt sich 



X 2f e 1 

= n.-r- 1 - oder 



h — x bx 

b x 2 = 2 n f e (h — x) oder 
bx a -f-2nf e x — 2nf e h = o. 
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Hieraus 



= ^-|-'+V.+-V£j 



(17) 



Damit ist die Lage der Neutralachse gefunden. Aus (17) 
folgt nun __ 2M 

"■ (18) 



<*t> = 



bl (H-A) 



ferner ist 
Hieraus 



z(h-|) = M = f 6 a.(h-i). 

M 



(h-f) f . 



(19) 



Bemerkung zu den entwickelten Formeln. 



Abb 




Bei der Ableitung dieser Formeln wurde die Voraussetzung gemacht, 
dass die Spannungen im Druckteil proportional den Dehnungen sind. Nach 
Seite n, Abb. 2, ist dies nicht der Fall. Trägt man zu den dem Dreieck 
ACA' Abb. 15 entsprechenden Dehnungen die entsprechenden Abb. 2 er- 
mittelten Spannungen auf, so er- 
hält man als Spannungskurve die 
Linie C D. Wie man sieht, weicht 
die tatsächliche Spannungsvertei- 
lung von der in der Rechnung an- 
genommenen nur unerheblich ab. 
Es überträgt der Beton in der Nähe 
der Neutralachse eine etwas grössere 
Druckkraft, als ihm nach der Rech- 
nung zukommt und man erhält 
rechnungsmässig eine etwas zu 
hohe Randspannung. 

Die weitere Voraussetzung war, 
dass dem Beton unterhalb der Ver- 
tikalachse keinerlei Übertragung von Zugkräften zuerkannt wurde. 

Diese Voraussetzung erscheint durchweg berechtigt, wenn man nach 
Seite 4 bedenkt, dass der Beton keine so grosse Dehnbarkeit besitzt, um bei 
der einer Eisenspannung von 1000 kg/qcm entsprechenden Dehnung noch 
nennenswert und zuverlässig an der Übertragung der Zugkräfte beteiligt sein 
zu können. Damit ist nicht gesagt, dass das Eisen tatsächlich mit 1000 kg/qcm 
beansprucht ist, wenn dies rechnungsmässig vorausgesetzt ist. Es ist im Gegen- 
teil sicher, dass das Eisen diese Spannung nicht besitzt, weil eben in diesem 
Stadium der Belastung und sofern die Platte nicht etwa schon vorher vor- 
übergehend eine übermässige Belastung erfahren hat, der gezogene Beton 
noch mit dem Eisen zusammenwirkt und weiterhin nach Seite 10 die Eisen- 
einlage ,bei unbelasteter Platte nicht spannungslos ist. Es bietet infolgedessen 
die Rechnung eine erhöhte Sicherheit. Wenn aber einmal die Dehnungsfähig- 
keit des Betons erschöpft ist, dann tritt der rechnungsmässige Zustand ein. 
Die Rechnung gibt somit nicht die tatsächlichen Spannungsverhält- 
nisse, sondern garantiert nur einen gewissen — wie sich später zeigen wird, 
im allgemeinen 3 1 / 2 fachen — Sicherheitsgrad, und damit ist auch der Zweck 
der Rechnung erreicht. 
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Die bei der Ableitung der Biegungsformeln gemachten Voraussetzungen 
finden sich bereits 1902 in dem in Frankreich weit verbreiteten Werk: 
»Christophe, le beton arme et ses applications«, wurden später in die vom 
Verband deutscher Architekten- und Ingenieurvereine und dem deutschen 
Betonverein herausgegebenen »Vorläufigen Leitsätze für die Vorbereitung, 
Ausführung und Prüfung von Eisenbetonkonstruktionen« aufgenommen und 
finden sich auch in den zur Zeit massgebenden amtlichen preussischen 
»Bestimmungen für die Ausführung von Konstruktionen aus Eisenbeton bei 
Hochbauten« vom 24. Mai 1907, sowie in den meisten analogen Bestimmungen 
des Auslands. 



6. Berechnung der Schub- und Haftspannungen. 

a) Horizontale Schubspannung. 

Die Entstehung der Schubspannungen ist schon auf 
Seite 19 erklärt. 

Zur Berechnung der horizontalen Schubspannung führe 
man durch einen beiderseits frei aufliegenden Träger (oder Platte) 
2 Schnitte, den ersten im Abstand 5, den andern im Abstand 
g + a j vom linken Auflager. 

Abb. 16. 
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Nun denke man sich den Balkenteil links vom Schnitt 5 
und rechts vom Schnitt y + a y entfernt, so dass bloss noch das 
von beiden Querschnitten eingeschlossene Stück übrig bleibt. 

Bringt man an den Schnittstellen die vorher dort wirken- 
den inneren Kräfte als äussere Kräfte an, so ist das Balken- 
stück nach wie vor im Gleichgewicht (Abb. 16). 

Die an ihm wirkenden Kräfte sind nun 

links: Druckkraft D und Zugkraft Z, 
rechts: „ D + aD „ „ Z + aZ, 

da ja gegen die Balkenmitte hin die Normalkräfte wachsen. 
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Der Zuwachs ist analog der Bezeichnung aj für den Zuwachs 
der Abszisse mit aD und aZ bezeichnet. 

Die Vertikalkraft V erhält keinen Zuwachs, da zwischen 
beiden Querschnitten keine Last angenommen ist. Der Balken- 
teil ist nun deshalb im Gleichgewicht, weil einerseits D = Z, 
andererseits D + aD = Z-f aZ ist (vergl. Seite 27). Dagegen 
ist Z -f- a Z grösser als Z und D + aD grösser als D. Denkt 
man sich nun eine horizontale Schnittebene I im Abstand y von 
der Neutralachse, so wird das unterhalb derselben gelegene 
Balkenstück mit der resultierenden Kraft a Z nach rechts ge- 
zogen, d. h. es entsteht in der Ebene I, deren Fläche b.Af 
beträgt, eine Spannung, nämlich die horizontale Schub- 
spannung, vom Betrag 

AZ , . 

Zur zahlenmässigen Berechnung von t könnte man diese 
Gleichung benützen. Man müsste zu diesem Zweck die Zug- 
kräfte Z und Z -f- a Z nach Gl. 5 auf Seite 27 für 2 benachbarte 
Querschnitte berechnen und die Differenz a Z bilden, a Z kann 
aber auch direkt berechnet werden. 

Es ist nämlich nach Gl. 5 



z = 



h-i 



ebenso Z + a Z = 

Somit A z = ^±Ai- 



M r + A? 



h— * 



3 
Nun ist 

M, = Aj-Pi (j-a,) — P 2 (j — a 2 ) - . . .^ 

M ? + Ar = A (g+ Ag) — P, fe + A£ — aQ — P 2 fe + A£ — a 2 ) — . . 

Somit 
M r + Ar — M x = Aa£ — P1A5 — P 2 aj — .. 

= (A — P x — P 2 -../>AJ. 

Der Klammerausdruck ist aber nichts anderes als die Ver- 
tikalkraft V im Querschnitt 5: 

V r = A — P x — P 2 — . . . = A — iP. (21) 
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Somit hat man 

M r + Af — M F = V rA j. 

Daher aZ = J^laJL (22) 

h — — 



eingesetzt in Gl. 20 gibt 



*) 



(23) 



(h-|)b AE b(h-*) 

x 7 

wobei für h wieder näherungsweise 4- h gesetzt werden kann. 

Dies ist die Gleichung für die horizontale Schubspannung. 
Da die Vertikalkraft V n welche durch Gl. 21 definiert ist, im 
Auflagerquerschnitt am grössten ist und gegen die Balkenmitte 
hin abnimmt, so ist dies auch für t der Fall. 

Da nun ferner der Abstand y (Abb. 16 a) in Gl. 23 gar 
nicht vorkommt, so folgt, was übrigens auch aus der Abbildung 
unmittelbar ersichtlich ist, dass die Schubspannung von der 
Eiseneinlage bis zur Neutralachse konstanten Wert hat. 

Liegt dagegen der Schnitt I über der Neutralachse, so ist die 
horizontal schiebende Kraft nicht mehr Z -\- aZ — Z = aZ, 
sondern = aZ minus einem Teil der Druckkraft D, und am 
oberen Rand wird diese Resultierende = o. 

Die Schubspannung nimmt also von der Neutralachse gegen 
den oberen Plattenrand ab bis auf null und man erhält für t 
die in Abb. 16 c gezeichnete graphische Darstellung. 

b) Vertikale Schubspannung. 

Zur Ermittlung der vertikalen Schubspannung an jeder 
Stelle x, v des Trägers denke man sich ein Körperelement 
dx.dv.i herausgeschnitten und ins Gleichgewicht gesetzt. 



*) Mit Hilfe der Differentialrechnung gestaltet sich die Rechnung 
einfacher. 

Es ist 

d Z __ M g + dr — M f __ dM y 



'« („_£)„ dt(h _|) 



3/ 

aber M r = A5 — 1p ft — a), 



somit dM^ = A _i P = 

dg 

Daher __ dZ _ V r 



bdr. 
Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 



(*-!) 
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Abb. 17. Hierbei seien die vertikalen 

i Schubspannungen vorläufig mit 

; | g bezeichnet. 

NeyiraJ_ ^ I ..Axe, Die Momentengleichung um 

$ "~P" e * ne Kante ^ es Elements ergibt 
rda Ji ^ , -rdxdv — gdvdx = o, 
e *° ä3 j 1 1 rux wobei zu berücksichtigen ist, dass 
j-^I ; — die Differenz zwischen der Zug- 
spannung a am linken und am 
rechten Endquerschnitt des Kör- 
perelementseine unendlich kleine 
Grösse zweiter Ordnung ist, also hier wegbleibt. 
Aus der angeschriebenen Gleichung folgt 

1 = », ' 

d. h. an jeder Stelle des Trägers ist die vertikale Schubspan- 
nung gleich der Horizontalen. 

Die Summe der vertikalen Schubspannungen für alle 
Flächenelemente eines Querschnitts muss die Vertikalkraft V t . 
dieses Querschnittes ergeben, denn diese Vertikalkraft ist ja 
eben die abscherende Kraft (vergl. Abb. 8 b). Würde sich diese 
gleichmässig auf den ganzen Querschnitt b h verteilen, so hätte 
die Scher Spannung den Betrag 

V 
*° = "blP 

tatsächlich hat sie unterhalb der Neutralachse nach Gl. 23 den 
Wert V V , , 

b(h-|) b * h 

V 
ist also etwas grösser als der Durchschnitt -r-r- und wird dafür 

oberhalb der Neutralachse kleiner, bis herab auf o am oberen 
Plattenrand. Der gesamte Inhalt der schraffierten Fläche in 
Abb. 16 c ist aber gleich V r . 

c) Schiefe Spannungen. 

In den seitherigen Entwicklungen war nur von Spannungen 
die Rede, die normal oder tangential zu Vertikalebenen und zu 
Horizontalebenen des Trägers wirken. Damit ist nicht gesagt, 
dass die Spannungen gerade für die genannten Ebenen ihren 
grössten Wert erreichen. 

Fassen wir speziell die Zugspannungen ins Auge, für die 
der Beton sehr empfindlich und am ehesten geneigt ist, Risse 
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zu bilden, so sind es keineswegs in allen Querschnitten des 
Balkens die Vertikalebenen des Trägers, für welche diese 
Zugspannungen ihr Maximum erreichen. 

Es ergibt sich somit von selbst die Aufgabe, für eine be- 
liebig geneigte Ebene AB = dk des Trägers die zugehörigen 
Spannungen n und s zu bestim- 
men und zu untersuchen, für welche * * ' 
Neigung der Ebene diese ihren j 
grössten Wert erreichen. Neutral 

Sind an der fraglichen Stelle 
des Trägers, welche in Abb. 18 beim 
linksseitigen Auflager gedacht ist, 
die Biegungsspannungen a und die 
Schubspannungen % bekannt, so 
muss es möglich sein, die schiefen 
Hauptspannungen n und s in Funk- 
tion von a, t und a auszudrücken 
und hieraus dann den Winkel a zu 

bestimmen, für den das Maximum von n und s eintritt. Hier- 
bei interessiert in erster Linie das Maximum der Zugspannung n 
und der Winkel a, für den dasselbe eintritt, denn unter diesem 
Winkel a werden die bei Überlastung etwa entstehenden Risse 
verlaufen. 

Aus Abb. 18 ergibt sich, wenn die Projektionen von dX 
mit dv und dx bezeichnet werden, die normal zu AB wirkende 
Kraft ndi zu: 

ndi = adv.sinä-|-Tdxsina-j-Tdv cosa 

, dv . . dx . . dv 

oder n = o-t-j- sina + T-r-ysmcc + t-t-^-cos a 

n = a sin 2 a + % sin a cos a + % sin a cos a 
n = asin 2 a + Tsin 2a. (25) 

Die allgemeine Lösung gibt hieraus das Maximum von n 

tg2a = — -~- und n max = y + V"^ - + * 2 > 

wir können uns aber hier darauf beschränken, aus Gl. (25) das 
Maximum von n speziell für den Balkenquerschnitt am Auf- 
lager und in Balkenmitte abzuleiten. 

Am Auflager ist a verschwindend gegenüber t, somit 
n = t sin 2 a 
und dieser Wert erreicht sein Maximum für a = 45 °: 

Umax == f- 
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In Balkenmitte ist % verschwindend gegenüber a, somit 
n = asin 2 a 
und dieser Wert erreicht sein Maximum für a = go°: 

n max = <*• 

Am freien Endauflager werden also die Zugspannungen 
normal zu der unter 45 ° geneigten Ebene am grössten, d. h. 
der Balken hat die Neigung, Risse unter 45 ° gegen die Hori- 
zontale zu bilden, wie sich dies ja auch durch die Versuche 
bestätigt findet, sofern diesen Rissen nicht durch schräge Eisen- 
einlagen begegnet wird. 

In Balkenmitte bilden die Normalspannungen a ein Maxi- 
mum, und wird die Bildung vertikaler Risse durch die horizon- • 
tale Armierung verhindert. 

Zu bemerken ist noch, dass bei den Auflagern n max von 
Trägerunterkante bis zur Neutralachse konstant bleibt, während 
in Balkenmitte n max am unteren Balkenrand zur Neutralachse 
bis auf o abnimmt. 

d) Haftspannung. 

Die Kraft aZ in Abb. 16 wirkt zunächst am Eisen und 
wird erst durch dieses auf den Beton übertragen. 

An der Umfangsfläche u a j qcm der Eiseneinlagen wirkt so- 
mit eine Spannung <• 

welche als Haftspannung oder Adhäsionsspannung, besser als 
»Gleitwiderstand« bezeichnet wird. Setzt man für aZ seinen 
Wert nach Gleichung 22 ein, so ergibt sich 

oder auch unter Benützung des bereits gefundenen Wertes für t : 

*i = ^ (28) 

wobei u den Umfang der Eiseneinlagen bedeutet. Die Berech- 
nung von t und ti nach Gl. (24/26) hat somit keine Schwierig- 
keit. Vergl. Beispiel 4. 

7. Zusammenstellung der Formeln für Platten. 

Zur Berechnung von einfach armierten Eisenbetonplatten 
nach Abb. 8 haben sich bis jetzt folgende Formeln ergeben: 
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a) zur Dimensionierung: 

notwendige Stärke h = a \A^ ) hierbei a und 

( (h — -) 

„ Eisenemlagefe = — — = ^-^-^ nach TabeUe 

(h- — ja e T e j Anhang IL 

b) zur Bestimmung der Beanspruchung bei gegebenem Quer- 

schnitt: 

i. Lage der Neutralachse x = ^ - j — i + \A + ^ J 
2. Betonspannung o e = 



2M 



3. Eisenspannung a e = 

4. Schubspannung t — 

5. Haftspannung % x = 



M 

by 
u 



Diese Formeln gelten selbstverständlich auch für Unter- 
züge rechteckigen Querschnitts, da zwischen diesen und Platten 
ein prinzipieller Unterschied nicht besteht. 

8. Konstruktion von Rippen- und Hohldecken. 

Massive, beiderseits freiaufliegende Eisenbetonplatten wer- 
den bei grösserer Spannweite, schon von 4 m an, zu stark und 
somit zu schwer, um rationell zu sein. Da die Neutralachse 
ungefähr im oberen Drittel liegt und der unterhalb der Neutral- 
achse auf Zug beanspruchte Beton in statischer Beziehung ais- 
unwirksam betrachtet wird, so dienen 2 /s der Betonmasse nur als 
Ballast und verteuern die Konstruktion. 

Man wird deshalb zweckmässigerweise, ohne der Trag- 
fähigkeit Eintrag zu tun, auf der gezogenen Seite Hohlräume 
aussparen und nur so viel Beton stehen lassen, als notwendig 
ist, um das statische Zusammenwirken der Zugeisen mit dem 
Druckgurt des Betons zu sichern, und andererseits die Zugeisen 
zum Schutz gegen Rost und Beschädigung mit Beton zu umhüllen, 

Dadurch entstehen die Rippendecken, welche entweder als 
Hohldecken oder — sofern die Hohlräume durch Hohlsteine oder 
Schlackenhohlkörper ersetzt werden — als Hohlstein-Rippen- 
decken ausgeführt werden. 
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Der bekannteste Vertreter der Rippendecke ist die Koe- 
nensche Plandecke. 

Diese ist in Abb. 19 dargestellt. Ihre Stärke, sowie die 
Entfernung der Rippen ist verschieden. Die in der Abbildung 
eingeschriebenen Masse sind nur als Beispiel gewählt. Die 
Scheitelstärke soll bei 25 cm Rippenentfernung mindestens 5 cm 
betragen. Infolge der halbkreisförmigen Wölbung der Hohl- 
räume wird eine sehr gute Druckübertragung vom Steg in die 
Platte bewirkt, und es kann eine solche Decke genau so be- 
rechnet werden, wie eine volle Eisenbetonplatte. 

Die Herstellung erfolgt auf einer Blechschalung. Die 
Schalbleche liegen auf Latten von 4 — 5 cm Breite und 4—7 cm 
Höhe auf, die ihrerseits auf dem Mauerwerk ruhen und nötigen- 
falls durch Zwischenspriessen abgestützt werden. In die Latten 
werden Hakennägel eingeschlagen, damit nach der Erhärtung 
des Betons die Latte an der Betonrippe festhält und von dieser 
getragen wird. 



Abb. 19. 




* -25cm ■ -* — 25cm- --»r 

Der untere Verputz erfolgt entweder auf Querlattung mit 
Rohrung oder aber verwendet man doppelte Rohrmatten, so dass 
die Querlattung in Wegfall kommt. Da beim Ausschalen der 
Bleche die Betonrippen leicht beschädigt werden, empfiehlt es 
sich, die letzteren nicht schwächer als 5 cm zu machen. 

Infolge der ebenen Untersicht heisst die Decke »Plan- 
decke«; in statischer Beziehung ist sie eine »Rippendecke«. 

Für Räume, bei denen es auf Schallsicherheit ankommt, 
finden diese Rippendecken häufige Verwendung, doch ist zu be- 
merken, dass ohne weitergehende Vorkehrungen volle Schall- 
sicherheit bei keiner Hohldecke, mit Sicherheit bei keiner Rippen- 
decke erzielt werden kann. 

Da in jeder Rippe meist nur 1 Eisen liegt, muss dieses 
bis zum Auflager gerade bleiben und darf keinesfalls auf- 
gebogen werden. 
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Die Berechnung der Decke erfolgt ohne Rücksicht auf die 
Entfernung der Rippen zweckmässigerweise für einen Decken- 
streifen von i m Breite; die sich ergebende Eiseneinlage wird 
erst nachträglich auf i Rippe umgerechnet. 

Der Hohlraum wird z. T. über die Neutralachse fallen. Es 
hindert dies jedoch nicht, die für volle Platten gültigen Formeln 
anzuwenden, da die Verminderung des Druckquerschnitts in der 
Nähe der Neutralachse stattfindet und somit als ganz unbedeu- 
tend keine Rolle spielt. Vergl. Beispiel 5. 

Rohrzellendecke. 

Bei dieser Decke sind die Hohlräume rechteckig und 
werden durch Kästen aus Rohrzellen gebildet, welche durch 
Rahmen aus Holzlatten entsprechend versteift sind. 

Abb. 20. 




Die Decke kann naturgemäss bei ihrer Herstellung in- 
folge der Nachgiebigkeit der Rohrmatten ein starkes Stampfen 
nicht ertragen. Es muss deshalb der Beton genügend plastisch 
angemacht werden. 

Ein Querschnitt der Decke ist in Abb. 20 dargestellt; die 
Verstärkung der Decke zur Aufnahme einer Wandlast in Abb. 20 a. 

Diese Decken haben sich sehr gut bewährt und wurden 
bis zu 9 m Spannweite ausgeführt (vergl.. Abb. 21). 
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Abb. 21. 



Rohrzellendecke von 9 m Spannweite (Lebensversicherungsbank Stuttgart). 

Die normalen Abmessungen der Decke sind: 

cm cm cm 

Deckenstärke 26 27 34 

Rippenstärke 6 8 8 

Entfernung der Rippen . . 38 50 50 

Obere Plattenstärke ... 6 6 6. 

Berechnungsbeispiel siehe Nr. 6. 

Hohlsteindeke mit Eiseneinlage. 

Bei dieser ist der Hohlraum durch einen Hohlstein aus 
Ziegel oder Schlackenbeton ausgefüllt. Ein Beispiel einer 

Abb. 22. 




solchen Decke ist in Abb. 22 gezeichnet. Die Berechnung er- 
folgt genau in derselben Weise wie bei der oben beschriebenen 
Plan decke. 
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IL Kontinuierliche Platten. 

9. Statische Verhältnisse. Biegungsmomente. 

Unter einer kontinuierlichen Platte versteht man eine über 
mehrere Stützen (Auflager) ohne Unterbrechung durchlaufende 
Platte. 

Abb. 23. 

TT" 'r •■•!- ir-i -»i 1 U I 



a 

b 
c 
d 

e 



1. M M 

*» max. mm. 
für 
Querschnitt 




Momente für die Dimensionierung. 



1,0 1,5 2,0 25 3,0 

1 ¥ r 



X- d* 

"T^ — f 

m--1 4* -ff .«? -f 
T 



3,6 4.0 1 



r ^ T 



M- 



+ 9l 8 _£ 2 + 9! 2 I 

-in o T An u 



10 



10 



Gewöhnlich haben" sämtliche Stützen gleiche Höhenlage. 
In Abb. 23 ist eine derartige Platte mit vier gleichen Feldern 
gezeichnet. 

Unter dem Einfluss einer über alle Öffnungen gleichmässig 
verteilten Belastung von g t/m wird sich die Platte in der aus 
Abb. 23 a ersichtlichen Weise durchbiegen. In der Mitte der 
einzelnen Öffnungen entstehen positive Biegungsmomente 
(am oberen Plattenrand Druckspannungen und am unteren 
Plattenrand Zugspannungen), und über sämtlichen Zwischen- 
stützen negative Biegungsmomente (oben Zug- und unten 
Druckspannungen). An den Endauflagern sind die Momente 
null, falls die Platte dort frei aufliegt und nicht eingespannt ist 
oder überragt. 
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Für die einzelnen Querschnitte ist nun aber im allgemeinen 
nicht die in Abb. 23 a gezeichnete Vollbelastung am ungünstigsten. 

Die Öffnung l x biegt sich stärker durch und es entstehen 
grössere Biegungsmomente, wenn nur sie, sowie Öffnung 3 be- 
lastet ist, 2 und 4 dagegen unbelastet bleiben. Man wird also, 
wenn es sich um die Dimensionierung von Öffnung 1 handelt, 
abgesehen vom Eigengewicht, welches in allen Öffnungen gleich- 
zeitig wirkt, die Nutzlast nur in Öffnung 1 und 3 vorsehen, und 
für diese Belastungsweise des Trägers das Biegungsmoment 
bestimmen. 

Für das Biegungsmoment über der ersten Zwischenstütze 
ist die in Abb. 23 c gezeichnete Belastung die ungünstigste, 
während für die Mitte der 2. Öffnung das in Abb. 23 d gezeich- 
nete Lastschema am ungünstigsten wirkt. 

Jedenfalls lässt sich die für die einzelnen Querschnitte je- 
weils ungünstigste Belastung leicht bestimmen, wenigstens so- 
weit es sich um Querschnitte in Feldmitte oder über Zwischen- 
stützen handelt und soweit gleichmässig verteilte Belastung in 
Betracht kommt. 

Von den Biegungsmomenten lässt sich soviel voraussehen, 
dass sie beim kontinuierlichen Träger (Abb. 23) je in Feldmitte 
jedenfalls kleiner werden, als bei den entprechenden, beiderseits 
frei aufliegenden Trägern. 

Bei letzteren hätte man, wenn Eigengewicht -(- Nutzlast 

mit g -f. p = q t/m bezeichnet wird, M = -—- mt; beim kontinuier- 
lichen Träger mit gleich grossen Öffnungen ergibt sich in den 

q ]2 

Endfeldern annähernd M = — — , in den Zwischenfeldern 

10 

q l 2 q l 8 

M = - L — , und über den Zwischenstützen M = — -j— . 

Die tatsächlichen Werte der positiven Momente sind etwas 
kleiner. So erhält man streng genommen für die Trägermitte 
der ersten Öffnung, speziell beim Träger mit 4 gleichen Öff- 
nungen, M = 0,077 g l 2 + 0,099 P l 2 - Der genaue Wert lässt sich 
also in q direkt nicht ausdrücken, sondern ist vom Verhältnis 
g:p abhängig. 

Für gleiche Feldweite, konstanten Querschnitt des Trägers 
und gleiche Höhenlage sämtlicher Stützen lassen sich jedoch 
für die Grösse der Biegungsmomente in sämtlichen Querschnitten 
kontinuierlicher Träger Tabellen aufstellen, deren Benützung 
die Konstruktionsarbeit wesentlich vereinfacht. Solche Tabellen 
sind im Anhang für Träger mit 2, 3 und 4 Öffnungen aufge- 
führt und zwar geben dieselben für die einzelnen Querschnitte 
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nicht bloss das grösste, sondern auch das kleinste Biegungs- 
moment. Letzteres würde z. B. für die Mitte der ersten Öff- 
nung im Belastungsfall d der Abb. 23 auftreten. 

Für x = 0,41 dieser Öffnung würde sich nach Tabelle I 
des Anhangs beim Träger mit 4 Öffnungen ergeben: 
grösstes Moment M x = 0,077 g l 2 -(- 0,098 p l 2 , 
kleinstes „ M x = 0,077 gl 2 — 0,021 pl 2 , 

wobei dem ersten Moment der Belastungsfall Abb. 23 b, dem 
zweiten der Belastungsfall Abb. 23 a zugrunde liegt. 

Einfluss,der Stützhöhe. 

Denkt man sich im Belastungsfall c die erste Zwischen- 
stütze immer tiefer gelegt, so ist leicht einzusehen, dass dadurch 
das (negative) Stützenmoment M t seinem absoluten Wert nach 
immer kleiner wird, bis es schliesslich den Wert o erreicht. — 
Senkt sich die Stütze noch weiter, so wird M x positiv, d. h. die 
Krümmung wird konvex nach unten und schliesslich liegt der 
Träger gar nicht mehr auf der Stütze auf, sondern trägt sich 
von Auflager o bis Auflager 2 frei, hat also im Querschnitt I 
ein der Spannweite 2 1 entsprechendes positives Biegungsmoment. 

Man sieht, dass eine (beabsichtigte oder unbeabsichtigte) 
Änderung der Stützhöhe einen grossen Einfluss auf die Grösse 
des Biegungsmoments hat. 

Da nun ungleiche Setzungen der Zwischenstützen oder 
Endauflager leicht eintreten können, ohne dass sich die Grösse 
der Setzung zum voraus bestimmen und in der Rechnung be- 
rücksichtigen Hesse, so ist es angezeigt und teilweise auch sei- 
tens der Baupolizei verlangt, bei kontinuierlichen Trägern mit 
gleicher Rohrweite aller Öffnungen die sich nach der genauen 
Berechnung (etwa mit Hilfe der Tabellen Anhang II) ergebenden 
Biegungsmomente auf die schon vorne genannten Werte 

q l 2 

M = — — in den Aussenfeldern und *) 

10 ' 

M = - L — in den Zwischenfeldern 
aufzurunden. 

Die Stützenmomente, welche bei Vollbelastung der beiden 
anschliessenden Öffnungen ihren grössten Wert erhalten, können 

genügend genau mit M = — — — (beim Träger auf 3 Stützen 
mit M = — -3g_j angesetzt werden (Abb. 23 g). 



q 1* q l 9 

*) Etwas genauer wäre — — bezw. — — . 
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Zur Verdeutlichung sind diese Momente in Abb. 23 ein- 
geschrieben. 

Betreffs genauerer Berechnung kontinuierlicher Platten und 
Träger vergl. Ziff. 15. 

Die Tabellen Nr. 1 des Anhangs, sowie diese aufgerundeten 
Biegungsmomente lassen sich bei einiger Vorsicht auch für un- 
gleiche Stützweiten verwenden, sofern die Differenz der einzel- 
nen Öffnungen nicht zu gross ist. 

HL Konstruktion von kontinuierlichen Platten. 

10. Konstruktion von Platten über 2 Öffnungen. 

Im allgemeinen wird der Querschnitt der Platte über der 
Zwischenstütze in der aus Abb. 24 ersichtlichen Weise verstärkt, 

da ja an dieser Stelle das Biegungsmoment (M = \-J grösser 
ist als in Feldmitte (M = -^r-Y Man wird es dann so einrichten 

können, dass man über der Zwischenstütze, wo am oberen 
Plattenrand Zug auftritt, oben denselben Eisenquerschnitt erhält 
wie in Feldmitte unten. 

Abb. 24. 
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Ergibt nun die Rechnung für die Armierung in Feldmitte 
eine Eiseneinlage von 10 8 mm, so wird man die Hälfte da- 
von nach pos 1 (Abb. 24a) gerade lassen, die andere Hälfte 
nach pos 2 abbiegen und weiterhin über der Zwischenstütze 
5 8 einlegen, so dass oben und unten je eine Eiseneinlage 
von 10 (p 8 vorhanden ist. 
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Stehen Eisen von genügender Länge, um über beide Öff- 
nungen zu reichen, nicht zur Verfügung, so armiert man nach 
Abb. 24 b. Auch in diesem Fall ergeben sich über der Zwischen- 
stütze 10 8 m. 

Der Ort, an welchem die Aufbiegung der Eisen pos 1 
und 2 Abb. 24 stattfindet, bestimmt sich nach dem Querschnitt, 
in welchem das Biegungsmoment null ist, weil hier die volle 
Eiseneinlage weder unten noch oben benötigt wird. Dieser Ort 
wechselt mit der Belastung, liegt aber immer in der Nähe des 
Fünftels der Spannweite, d. h. er ist im Mittel um y 5 1 von der 
Zwischenstütze entfernt. 

Da weiterhin in Abb. 24 an beiden Endauflagern eine 
schräge Abbiegung der Eiseneinlagen nicht vorhanden ist, so 
muss vorausgesetzt werden, dass sich die Schubspannung t 
hier kleiner als 4,5 kg/qcm ergeben hat. 

Bezüglich der schrägen Abbiegungen der Eiseneinlagen 
ist somit zwischen Abb. 1 1 b und Abb. 24 scharf zu unterscheiden. 
In Abb. nb hat die Aufbiegung den Zweck, die Schubkräfte 
(bezw. schiefen Hauptspannungen) aufzunehmen, sie muss sich 
deshalb unmittelbar am Auflager befinden, weil dort diese Schub- 
kräfte am grössten sind; in Abb. 24 dagegen soll durch die 
schräge Abbiegung das unten nicht mehr notwendige Eisen 
nach oben gebracht werden, wo es über der Zwischenstütze 
und auf beiden Seiten derselben bis zu ca. 1 j b der Spannweite 
die dort vorhandenen Zugspannungen aufzunehmen hat. 

11. Platte mit 3 Öffnungen. 

Die Armierung einer solchen Platte ist aus Abb. 25 ersicht- 
lich und bedarf nach dem oben Gesagten keiner weiteren Er- 
klärung. Bei Platten mit mehr als 3 Öffnungen erfolgt die 
Armierung in analoger Weise. Vergl. Beispiel Nr. 7. 

12. Voutendecken zwischen I-Trägern. 

Werden die Zwischenunterstützungen kontinuierlicher Plat- 
ten durch I-Träger gebildet, so spricht man von »Voutendecken 
zwischen I-Trägern« (Abb. 26). Die I-Unterzüge haben meist eine 
wesentlich grössere Höhe als die Platten und es wird alsdann 
der Anschluss der Decke an die Unterzüge bogenförmig aus- 
geführt, daher der Name »Voutendecke«. 

Diese Decken waren früher bekannt unter dem Namen 
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Koenensche Voutendecke und wurden als solche eingespannt 
berechnet mit einem Biegungsmoment M = — — in Plattenmitte. 

Man hat jedoch mit dieser Einspannungstheorie schlechte 
Erfahrungen gemacht. Wenn die Unterzüge absolut festsitzen 
und gegen Drehung (bei einseitiger Belastung der Decken), so- 
wie Durchbiegung gesichert wären, dann hätte man tatsächlich 
mehr oder weniger volle Einspannung. Nun ist aber die ela- 
stische Durchbiegung der I-Träger viel zu gross, als dass dieser 
Umstand auf die Decke ohne Einfluss bleiben könnte. 

Nimmt man z. B. eine Decke nach Grundriss Abb. 26c an 
und eine Nutzlast von 300 kg/qcm, so ergibt sich hierfür, die Decke 
als kontinuierlich unter Voraussetzung freier Stützenlagerung 
berechnet, ein Moment von 0,40 mt und eine Stärke von 9,5 cm, 
wobei unverrückbare Höhenlage der Unterzüge vorausgesetzt ist. 

Bei Vollbelastung erleidet nun aber der Unterzug eine 
Durchbiegung von rund 9 mm. Dieser Umstand ergibt für die 
Platte ein Zusatzmoment von 0,17 mt, so dass dieselbe im un- 
günstigsten Fall mit M = 0,57 mt statt 0,40 mt beansprucht ist, 
somit auch im gleichen Verhältnis höhere Beanspruchungen er- 
fährt, als sich ohne Berücksichtigung der Durchbiegung ergibt. 
Würde die Platte als eingespannt berechnet, so wären die Diffe- 
renzen zwischen Rechnung und tatsächlicher Beanspruchung 
noch viel grösser. Zu der Durchbiegung des Unterzugs kommen 
nun noch ungleiche Setzungen der Endauf lager und ausserdem 
ist bei Eisenbetonkonstruktionen mehr als bei Holz oder Eisen 
mit Ausführungsfehlern zu rechnen. 

Aus allen diesen Gründen erscheint es unzulässig, Vouten- 

decken zwischen I-Trägern als eingespannt zu berechnen, es 

empfiehlt sich vielmehr, statt eines Biegungsmoments von 

M = -i— ein solches von M == -S— in Zwischenfeldern und 

q l 2 
M = -±— in Endfeldern anzunehmen. 
10 

Was den Stützenquerschnitt der Platte betrifft, so ist eine 
Berechnung desselben bei der dort viel grösseren Konstruktions- 
höhe meist entbehrlich. 

Die Armierung der Voutendecken geschah früher nach 
Abb. 26 b, indem die Eisen kettenlinienartig eingelegt und um 
den oberen Flansch der I-Träger umgehakt oder über denselben 
hinweggelegt wurden. 

Wesentlich besser ist, wie ohne weiteres einleuchtet, die 
Armierung nach Abb. 26a, welche der in Abb. 24 und 25 ge- 
zeichneten analog ist. 
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Die Einschalung dieser Decken unter Verwendung hoch- 
kantig gestellter Flacheisen ist in Abb. 26 b angegeben. Statt 
der Flacheisen können auch entsprechend geschnittene Dielen 
verwendet werden. 

Vergl. Beispiel 8. 

13. Eisenbetondecken zwischen Eisenbetonträgern. 

Eine solche Decke ist in Abb. 27 dargestellt. Die Armierung 
der Platte ist dieselbe wie in Abb. 24 und 25. Im übrigen wird 

Abb. 27. 




"^ 



diese Decke im Kapitel »Eisenbetonunterzüge« näher besprochen 
werden. 

14. Kontinuierliche Rippendecken. 

Als Beispiel einer kontinuierlichen Rippendecke ist in 
Abb. 28 eine über mehrere Felder durchlaufende Koenensehe 
Plandecke dargestellt. 

Abb. 28. 




Wie man sieht, ist über den Zwischenwänden voll betoniert. 
Dies ist einerseits des Auflagers wegen notwendig, andererseits 
erfordert auch das negative Stützenmoment den vollen Auflager- 
querschnitt als Druckgurt, für den die Rippen allein nicht aus- 
reichen würden. Neben dem Auflager, wo die Rippen beginnen, 
wäre zu prüfen, ob der Querschnitt derselben zur Aufnahme 
der Druckspannungen bei dem in diesem Querschnitt noch be- 
stehenden negativen Biegungsmoment ausreicht. 

Aus verschiedenen Gründen, deren Erörterung hier zu weit 
führen würde, berechnet man diese und ähnliche Decken bei 
gleicher Spannweite der Felder und gleichmässig verteilter Be- 

q l 1 
lastung mit einem Biegungsmoment von nicht unter M = -~ 
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in Feldmitte und — — — über den Zwischenstützen. Über diesen 
10 

müssen dann am oberen Plattenrand Zugeisen eingelegt werden. 

Enthält die Rippe nur i Eisen, so darf dieses unter keinen 

Umständen hochgebogen werden. 



15. Genauere Berechnung kontinuierlicher Träger mit 
beliebig vielen Öffnungen. 

Clapeyronsche Gleichungen und Dreimomentengleichung. 

Bei gleichen Öffnungen ist auf S. 43 die Regel angegeben, 
nach welcher die Biegungsmomente aus praktischen Rücksichten 
bestimmt werden. 

Bei nicht zu grossem Unterschied in der Spannweite der 
einzelnen Felder ist diese Regel auch noch anwendbar, wenn 
in Feldmitte je mit der Spannweite dieses Felds und für die 
Stützenmomente mit dem arithmetischen Mittel aus den Spann- 
weiten der angrenzenden Felder gerechnet wird. 

Ist zwischen der Stützweite der einzelnen Felder aber ein 
erheblicher Unterschied, so handelt es sich darum, nach einer all- 
gemein gültigen Methode die für die Querschnittsbemessung 
nötigen Biegungsmomente zu bestimmen. 

Dass dies auf Grund der Statik allein nicht möglich ist, 
ist schon früher gesagt worden und erhellt u. a. daraus, dass 
ein auf mehreren Stützen ruhender Balken auch dann noch 
stabil ist, wenn man sich sämtliche Zwischenstützen wegdenkt. 
Bei genügend starkem Querschnitt wird er sich dann zwischen 
den 2 Aussenstützen frei tragen. Die Grösse der Auflagerdrücke 
auf den Zwischenstützen hängt bei gegebener Belastung auch 
von der Höhenlage derselben ab, und es müssen diese Stützen- 
drücke auf Grund der Elastizitätstheorie bestimmt werden. Sind 
sie einmal bekannt, so ist der Träger für die weitere Rechnung 
statisch bestimmt, und es hat keine Schwierigkeit, die Auflager- 
drücke auf den 2 Endstützen, sowie sämtliche Biegungsmomente 
zu bestimmen. Der Träger ist ebenso vielfach statisch unbe- 
stimmt, als Zwischenstützen vorhanden sind, denn jede der- 
selben ist in statischer Beziehung eigentlich überflüssig. 

Anstatt nun aber die Auflagerdrücke als statisch un- 
bestimmt einzuführen, ist es besser, die Stützenmomente 
als solche zu betrachten; sind diese einmal bekannt, so können 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 4 
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auch alle Zwischenmomente ohne weiteres bestimmt werden, 
ebenso die Auflagerdrücke, soweit dies notwendig ist. 

Zwischen je drei aufeinanderfolgenden Stützenmomenten 
besteht nun eine sehr einfache Beziehung, genannt die »Drei- 
momentengleichung«, welche speziell bei gleichmässig ver- 
teilter Last in die »Clapeyronschen Gleichungen« übergeht. 

Bezeichnet man bei einem kontinuierlichen Träger mit be- 
liebig vielen Öffnungen 3 beliebige, aufeinanderfolgende Stützen- 

Abb. 29. 

p , f-,.....{ p 

drücke mit A n _u A n und A n+1 und dementsprechend die Bie- 
gungsmomente in den Stützenquerschnitten mit M n _x, M n und 
M n+1 , so besteht unter Zugrundelegung von Abb. 29 zwischen 
diesen 3 Momenten die Beziehung: 

Mn.A^ + 2M n (l n _ 1 -f l n ) + M n + 1 l n 

- -y^-SPaa-^G + a)-, 1 - 2Pa(l-a)(2l-a). (29) 

J n-1 n _i J n n 

Hierbei ist konstanter Querschnitt des Trägers und gleiche 
Höhe sämtlicher Stützen vorausgesetzt. 

Schreibt man diese Gleichung der Reihe nach für je 3 auf- 
einanderfolgende Stützen an, so erhält man im ganzen so viel 
Gleichungen, als man statisch unbestimmte Grössen hat, kann 
also letztere bestimmen. Für Träger mit eingespannten Enden 
kommen zur genannten Gleichung noch die 2 weiteren für die 
Anfangs- und Endöffnung hinzu: 

2M 1 + M 1 1 = -fSPa(l-a)(2l-a) ) 

(30) 
M n l n + 2 M n+1 l n = - ^ 2 Pa (1 - a) (1 + a). j 

Sind nun in einer beliebigen Öffnung die 2 angrenzenden 
Stützenmomente M und M' bestimmt, und handelt es sich weiter- 
hin um das Moment M x in einem 
Abb * 3 °' beliebigen Querschnitt x dieser 

^ 1 1 f 1 1 1 tm\ M ' Öffnun £> s0 er S ibt sich: 

/ ^-..J....l.. J....ll.LA ü . f.L..> L tvt iv^ro . ix/r i M'-M 

vt 7x J * $J ~a~- 



1 

"X* ^ oder 

p *.::: *::::y:::.^::::z:::i m x = m° x + m *' + M' \ 



(31) 
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wobei Mj das Moment M x beim entsprechenden frei aufliegenden 
Balken vorstellt. 

Hat man an Stelle von Einzellasten eine gleichmässig ver- 
teilte Last vom Betrag 

u n-i V m * n der Öffnung l n _! 

^n ?j )> ?) )> *n 

und Un^j „ „ „ „ l n+1 

so geht die Dreimomentengleichung über in die Clapeyron- 
sche Gleichung 

Mn-il,,-! + 2M n (l n . 1 -f l n ) + M n+1 l n 

Un-iln-l 3 U n ln 8 , . 

= 4 4-' (32) 

welche ebenfalls der Reihe nach auf je 3 aufeinanderfolgende 
Stützenmomente angewendet wird. 

Die zahlenmässige Berechnung einer kontinuierlichen Platte 
hat demnach keinerlei Schwierigkeit, sie hat nur den Missstand, 
dass sie sehr zeitraubend ist. Vergl. hierzu Beispiel 9. 

In diesem Beispiel ist in der Schlussbemerkung eine Regel 
angegeben , welche die Anwendung der Clapeyronschen Glei- 
chungen ohne wesentliche Einbusse an Genauigkeit in den 
meisten Fällen entbehrlich macht. 

Die Dreimomentengleichung bei verschiedenem Trägheitsmoment 
des Trägerquerschnitts in den einzelnen Öffnungen. 

Die Gleichungen (29) gelten, wie dort erwähnt, nur bei 
konstantem Trägerquerschnitt in den einzelnen Öffnungen. 



Abb. 31. 
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Liegt nun aber z. B. der in Abb. 31 gezeichnete Fall vor, 
in dem Rippendecken von 25—30 cm Höhe mit gewöhnlichen 
Platten von etwa 10 cm Stärke wechseln, so wäre es durchaus 
unrichtig und würde zu ganz falschen Ergebnissen führen, wenn 
man hier die Biegungsmomente aus Gleichung (29) bezw. (32) 
bestimmen wollte, da die Trägheitsmomente in den einzelnen 
Öffnungen ganz erheblich voneinander abweichen. 

Es ist deshalb notwendig, sich die Dreimomentengleichung 
für den Fall ungleicher Trägheitsmomente abzuleiten. 
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Abb. 32. 
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Für die Öffnung l n _! mit den 
Endmomenten M^! und M n ergibt 
sich der Neigungswinkel <jpn-i der 
Biegungslinie aus: 



6EJ 11 _ 1 tgy;_ 1 = (M n . 1 +2M n )l n . 1+r ^-^Pa(l-a)(l+a)+ Un - 1 ^- 1 . 

ln - 1 n-l 4 

Ebenso erhält man für den Winkel q> n der Öffnung l n : 
6E] n tgq> n = (M n+1 + 2M D )l n + f SPa(l-a)(2l-a) + ^. 

ln n 4 

Da nun g>n-i = — <Pn s ^ n muss, so ergibt sich 
(M n _ 1 +2M n )l n _ 1 + ^SPa(l-a)(l + a) + -5^^- 

ln - 1 n-l 4 

= -J^lj(M n+1 +2M n )l n + ^2Paa-a)(2l-a) + ^iHlj. 
Hieraus : 
M-A-i + 2M n []„_, + l n ^] + M n+1 l n J»=i. 
= - ^SPaa-a) (1 + a)- u -^"-' 



I Jn- 



Jn-1 U n l n 8 



1 jn^lvpa^ — a )(2l — a)— Jn - 1 

•n Jn n Jn 4 



(33) 



Es ist interessant, den Einfluss der Verschiedenheit von J 
an einem speziellen Beispiel näher zu verfolgen und es diene 
hierzu der in Abb. 33 dargestellte Fall mit 1 = 1 2 == 1; l x == 1'. 
Das Eigengewicht sei g, die Nutzlast p t/qm. 

Gesucht seien die grössten positiven Momente in den 3 Öff- 
nungen. 

1. Fall. Grösstes Moment in der Aussenöffnung. 
Kleinstes „ „ „ Mittelöffhung. 

Belastungsschema : 

Abb. 33. 
M, 1 M M 1 
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Aus Gl. (33) ergibt sich für n = 1 mit 

M = o; M, = M 2 = M g ; ^ = j 

2 „,[ 1 + ,ij + „. 1 .i = _^_^i 

qi» , g>" J 
oder M. = - -* ±j2-. (34) 

Den Auflagerdruck A erhält man aus: 

A1-^ = M 8 ; somit A = -iL + *.. 
Das grösste positive Moment in der ersten Öffnung ist somit 

w — _A°_ - A 1 ! + *k + M « a 

iVlm -~ 2q ~" 8 T 2 "r 2ql» 



näherungsweise 




iVIm 8 ' 2 ' 


(35) 


Für die Mittelöffnung ist 




Mg = ^- + M s . 


(36) 


Wir unterscheiden nun 2 Grenzfälle: 




T' T 

I.) -y = und 2.) ^ = 0. 





Zu 1.) Ist — = o, so ergibt sich aus (34/36) 



12 . ' 

iVlm 8 24 ' 

iVlm -~ 8 12 ~~ 24 ' 

d. h. der Träger bezw. die Platte im Mittelfeld wirkt als zwischen 
den stärkeren Aussenfeldern vollständig eingespannt und es sind 
die Momente M = -V-- der Aussenfelder nur um den Betrag - — 
entlastet. 

Zu 2.) Ist aber ], = o, so hat man nach (34/36) 

M —äü. 

iVls 8 

^ I _ qP qP , qP 9 , 2 



M" = 



gl'» qP 



d. h. die Aussenfelder wirken als einseitig voll eingespannt, über- 

qP 

tragen also in das Mittelfeld ihr Einspannungsmoment M = — |— . 



Digitized by VjOOQIC 



— 54 - 

2. Fall. Grösstes Moment im Mittelfeld. 
Belastungsschema : 

Abb. 34. 



y. , \v\- , -A 



Aus Gleichung (33) ergibt sich 



M. 



gl» ql -8 J 



M. = 



_4 4 J' 

al + 31'i 

Somit M i _ gl* 1 M s . M.» 



Grenzfall 1. 



Mg =■ 

1 _ 

J' ~~ 

M. = 



8 ■ 2 ^ 2gl 2: 
4** JL AT 



ql" 



12 ' 

MJ, = -^ ^ — (näherungsweise), 



M« = 
Grenzfall 2. ^ = 



MS = 



8 


-1- 


ivi s . 


O: 


ql" 


i 




4 






31' 




gl 2 




ql" 


8 




24 


ql'» 
8 


— 


ql' 2 
12 


O: 






gl 2 






8 ' 




gl 2 




gl 2 


8 




16 


ql'» 




gl 2 



= Al 2 . 

24 



M s 

M 1 — -£Ü_-Sl 2 _4--iü- - -2_ ff l» 



Hieraus und aus einem im Anhang behandelten Zahlenbeispiel 
zeigt sich, dass es in Fällen wie Abb. 31 nicht notwendig ist, 
die Mittelöffnung wesentlich stärker zu dimensionieren, als ihrer 
Stützweite entspricht, um dem Einfluss der Aussenfelder Rech- 
nung zu tragen; dieser Einfluss ist eben um so geringer, je 
schwächer die Decke des Mittelfeldes gegenüber den Aussen- 
feldern dimensioniert wird. Andererseits werden die Aussen- 
felder selbst durch das Mittelfeld um so weniger entlastet, je 
grösser der Deckenquerschnitt im Aussenfeid gegenüber dem 
des Mittelfeldes ist. 
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Unterzüge. 

Uer Querschnitt eines Eisenbeton unterzugs ist im allge- 
meinen ein rechteckiger. Dabei ist es von wesentlicher Bedeu- 
tung, ob an den Unterzug eine Platte anschliesst oder nicht. 

Ist ersteres der Fall, so erhält 
man das in Abb. 35 gezeichnete Abb. 35. 

Bild und spricht von »Platten- j< o >! 

balken«, worunter dasausBalken ^^^H H ^^ l M 

und Platte bestehende T förmige N — ^Z:Z:zz^^^r^Z A 

Profil verstanden ist. , U~.*.. 

Der Fall, dass an den 
Unterzug keine Platte anschliesst, ist der untergeordnetere. Ein 
derartiger Balken unterscheidet sich in seiner Wirkungsweise 
und somit auch in seiner Berechnung in nichts von einer Platte, 
er ist ja gewissermassen auch eine Platte, bei der die Breite 
sehr gering und die Stärke verhältnismässig gross ist. 

Wir behandeln deshalb im folgenden zunächst den Platten- 
balken. 

1. Wirkungsweise und Konstruktion von Plattenbalken. 

Jeder rechteckige Balken, an dessen Druckgurt eine Platte 
anschliesst, heisst Plattenbalken. Bei der in Abb. 27 darge- 
stellten Eisenbetondecke zwischen Eisenbetonträgern bilden die 
Unterzüge »Plattenbalken«, sofern man an die statischen Ver- 
hältnisse derselben denkt. Wird ein solcher Unterzug belastet, 
so wird er eine elastische Durchbiegung erfahren, deren Betrag 
zwar sehr klein ist, die aber doch jedenfalls vorhanden ist. Die 
Platte muss nun aber die elastische Formänderung mitmachen 
und es erhält deshalb nicht bloss der eigentliche Unterzug ober- 
halb seiner Neutralachse Druckspannungen, sondern auch die 
an ihn beiderseits anschliessende Platte. 

Die Platte ist . somit in doppelter Richtung beansprucht, 
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A 



einmal in ihrer Verspannungsrichtung, d. h. in Richtung senk- 
recht zum Unterzug und dann ausserdem noch in Richtung 
des Unterzugs, d. h. die Platte wirkt in 2facher Eigenschaft, 
einmal selbständig, als kontinuierliche Platte, deren Zwischen- 
auflager die Unterzüge bilden, und dann unselbständig, als Be- 
standteil der Unterzüge. 

Nehmen wir nun an, bei den Unterzügen Abb. 35 und 36 
sei die Lage der Neutralachse bekannt und habe die Lage N— A, 
so haben die Unterzüge den schraffiert gezeichneten Quer- 
schnitt als Druckgurt. Die obere Plattenbreite b heisst die mit- 
wirkende Platten breite; sie kann in Abb. 27 von Plattenmitte 
zu Plattenmitte angenommen, also gleich der Entfernung der 
Unterzüge gesetzt werden. 

Fällt die Neutralachse in die Platte, so erhält man das 

Bild Abb. 36, in dem nicht die 
ganze Plattenstärke auf Druck 
beansprucht ist. 

Die Normen schreiben vor, 
dass die mitwirkende Platten- 
breite b nicht grösser angenom- 
men werden soll als = 1 j^ neuer- 
dings 1 j 4 der Spannweite des Unterzugs. Bezeichnet man letztere 
mit L und die Entfernung der Unterzüge, d.h. die Spannweite der 
Plattemit 1 (Abb. 31), so hat man für die Plattenbreite b 2 Grenz- 
werte: 1) b < Vs L bezw. <: V 4 L 
2) b^l, 

d. h. b darf einerseits nicht grösser als l j B L, andererseits auch 
nicht grösser als 1 sein; die kleinere Zahl von beiden ist also 
massgebend. 

Dabei wird vorausgesetzt, dass sich die Druckspannungen 
auf die ganze Breite b gleichmässig verteilen und im übrigen 
vom oberen Plattenrand bis zur Neutralachse gleichmässig (linear) 
bis auf o abnehmen. 

Der Steg ist unterhalb der Neutralachse auf Zug bean- 
sprucht, und diesen haben die Eiseneinlagen aufzunehmen. 

Wie bei Platten bleibt also auch hier der auf Zug bean- 
spruchte Beton des Stegs für die Rechnung ausser Betracht. 
Daraus folgt aber nicht, dass nun der Steg beliebig schmal ge- 
macht werden könnte; es sind ja ausser den Normalspannungen 
auch noch Schubspannungen vorhanden, und diese hat in 
erster Linie der Steg aufzunehmen. 
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Man wählt in praktischen Fällen die Stegbreite b gewöhn- 
lich halb so gross wie die lichte Höhe (h — d) des Unterzugs, oder 
auch halb so gross wie die ganze Höhe des Unterzugs. 

Was die Eiseneinlagen betrifft, so sollen diese mindestens 
2 cm mit Beton überdeckt sein. Ist es nicht möglich, den rech- 
nerisch notwendigen Eisenquerschnitt in einer Reihe unterzu- 
bringen (Abb. 35), so ordnet man 2 Reihen an (Abb. 36). 

Da es von Wichtigkeit ist, dass der auf Zug beanspruchte 
untere Teil des Balkens in solider Verbindung mit dem oberen 
(gedrückten), plattenförmigen Teil steht, so werden beide Teile 
durch sogen. Bügel miteinander verbunden, welche nach den 
Trageisen einen wesentlichen Teil der Armierung des Balkens 
bilden, indem sie zur Verstärkung des auch durch die Schub- 
kräfte stark beanspruchten Stegs beitragen. 

Diese Bügel sind in Abb. 35 als einfache | | förmig ge- 
bogene Eisen von 7 — 8 mm gezeichnet. 

Wirksamer ist es, die Zugeisen mehr einzeln zu fassen 
und zu diesem Zweck dem Bügel die in Abb. 36 gezeichnete 
Schleifenform zu geben, wobei man die ausgezogen und die ge- 
strichelt gezeichneten Bügel abwechslungsweise einlegen kann. 

Da diese Bügel zur Verstärkung des Stegs gegen die Ein- 
wirkung der Schubkräfte dienen, so müssen sie am Auflager 
enger liegen als in Trägermitte, wenigstens bei gleichmässig 
verteilter Belastung, da ja für eine solche die Vertikalkraft vom 
Auflager gegen die Trägermitte bis auf o abnimmt. 

Die schiefen Zugspannungen erfordern ferner, wie schon 
bei den Platten besprochen, geneigte Eiseneinlagen unter 45 °, 
zu welchem Zweck am besten ein Teil der Zugeisen in der 
Nähe der Auflager und bis dicht zu denselben heran schräg 
nach oben aufgebogen wird. 

Abb. 37. 
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Nach dem Gesagten ergibt sich als Normaltypus für einen 
beiderseits frei aufliegenden Unterzug mit gleichmässig verteilter 
Belastung die Abb. 37. 

Hat der Unterzug dagegen statt gleichmässig verteilter 
Last (abgesehen von seinem Eigengewicht), eine~Einzellast in der 
Mitte, so besteht kein Grund, die Bügel- am Auflager enger zu 
legen als in Trägermitte, da ja in diesem Fall die Vertikal kraft 
bis zur Trägermitte konstant bleibt und da infolgedessen auch 
die horizontalen und vertikalen Schubspannungen, welche nach 
Formel 23 von der Vertikalkraft abhängen, sowie die schiefen 
Hauptspannungen bis zur Trägermitte konstant bleiben. Es 
sind deshalb auch geneigte Eisen bis zur Trägermitte notwendig, 
wie aus Abb. 38 ersichtlich ist. 



Abb. 38. 
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In dieser werden die 3 ersten Aufbiegungen von den Trag- 
eisen geliefert, während die weiteren mit B bezeichneten ge- 
neigten Eisen schräg eingelegte Bügel sind. 

Zur besseren Druckverteilung ist es zweckmässig, den 
Übergang vom Steg in die Platte abzuschrägen, wie dies in 
Abb. 36 angenommen ist. 

2. Berechnung der Plattenbalken. 

Es sind hierbei 2 Fälle zu unterscheiden: 

1. Die Neutralachse fällt in die Platte oder in den unteren Rand 
der Platte. 

2. Die Neutralachse fällt nicht in die Platte. 
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Da man von vornherein nicht immer weiss, welcher dieser 
2 Fälle zutreffen wird, so rechnet man zunächst nach den (ein- 
fachen) Formeln des ersten Falles und geht erst auf die Formeln 
des 2. Falls über, wenn sich die Unrichtigkeit der ursprünglichen 
Annahme herausgestellt hat. 

i. Fall. 

Bezüglich der elastischen Formänderungen und Spannungs- 
verteilung wird die gleiche Annahme gemacht wie bei den Platten. 

Der 7" förmige Unterzug lässt sich nun auffassen als volle 
Platte von der Breite b und Höhe h, welche im gezogenen Teil 
die beiden Hohlräume x (Abb. 36) hat. 

Es ist somit klar, dass für einen derartigen Unterzug ge- 
nau dieselben Formeln gelten wie für Platten. Nur die Bezeich- 
nungsweise wird zweckmässigerweise etwas geändert, indem 
die Gesamt höhe des Unterzugs mit h (entsprechend d der 
Platte), die wirksame Höhe mit h' (entsprechend h der Platte) 
und die Stegbreite mit b bezeichnet wird. 

Man hat somit 

Lage der Neutralachse x = ^~ l — 1 -f- 
Betonspannung (x b = 

Eisenspannung cr e = 

Schubspannung t = 

Haftspannung %' = 



bx(h'-j) 
M 



''+^) 






2M 




b. 


lh'.*h< 

M 




f. 


7 h' 
V 




b„ 


"' h' 




-^ 


V b 


*o 



(*-!)•■ 



x \ .. Ih'.u 



^' 



(37) 



In diesen Formeln ist bereits angedeutet, dass man in fast 
allen praktisch vorkommenden Fällen den Hebelarm zwischen 
Zug und Druck h' durch | h' ersetzen kann. 

Bei grösserer Trägerhöhe ist der Wert |h als Hebelarm 
zwischen Zug und Druck zu ungünstig; die Erfahrung zeigt, 

dass man mit dem Näherungswert h' genauere Resultate 

erzielt. Für Dimensionierungszwecke hätte man somit 

f _ M 



(*• 






Vergl. Beispiel Nr. 11/12. 
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2. Fall. 

Fällt die Neutralachse nicht in die Platte, so ergibt sich 
unter denselben Voraussetzungen wie bei Ableitung der Platten- 
formeln S. 28 und bei den Bezeichnungen der Abb. 39: 

a) unter Vernachlässigung der Drückspannungen im Steg 

^ bb [diese Druckspannungen wer- 

j* b *• (^ den in praktischen Fällen nur dann 

WPBiffifi' F*7T" D nicht vernachlässigt werden kön- 

t iT~ "7 ~ i nen, wenn die Deckplatte schwach 

„d:^-.— i-. / I S. 2 und der Steg sehr hoch ist, was nur in 

\ Ausnahmefällen vorkommen wird;] 

ncTb 



<% 



D = -£bx(T b — £b(x — d)~- d .a b . (39) 

Z = a e f e . (40) 

Setzt man D = Z (die Summe aller Horizontalkräfte muss o 

sein) und in diese Gleichung für a e seinen Wert a e = na b 

aus (38) ein, so ergibt sich 

— ^ n a b f e == | b x <y b — | b (x — d) i=~ a b . 

In dieser Gleichung fällt a b weg, so dass sie als einzige 
Unbekannte noch x enthält, für welches sich ergibt 

2nf e h' + bd 2 ( v 

X = 2(nf, + bd) ' (4I) 

Der Angriffspunkt von D liegt im Schwerpunkt des Druck - 
trapezös und es ergibt sich hierfür 

• y = x -4+6^-d)- (42) 

Der Hebelarm zwischen Zug und Druck ist somit 

h — x + y, (43) 

ist also jetzt bekannt, nachdem x und y gefunden wurde. 

Die Grösse von D und Z ergibt sich nun aus der Be- 
dingung, dass das Moment der äusseren Kräfte gleich dem der 
inneren sein muss, somit 

M 





Ve » e — - — h _ xi _ y * 




Hieraus 


M 

°* - f e (h'-x+ y) 


(44) 


und aus (38) 


X 

D n (h' — x) s 


(45) 
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Zur Berechnung der Spannungen a h und a e eines Platten- 
balkens werden somit der Reihe nach die Formeln 41, 42, 44 
und 45 benützt. 

Für Dimensionierungsz wecke genügt es auch hier, den 
Hebelarm zwischen Zug und Druck: h' — x -f- y, näherungs- 
weise gleich (h' — —\ zu setzen. 

Der mit den genannten Formeln erhaltene Wert von <r b 
kann naturgemäss keinen Anspruch darauf machen, mit der 
Wirklichkeit genau übereinzustimmen; dies erhellt schon aus 
der Unsicherheit in der angenommenen Druckbreite b. 

Aus diesem Grund genügt im allgemeinen die Verwendung 
der Formeln 37 vollständig. Liegt aber die Neutralachse er- 
heblich unter der Druckplatte, so führt die Vernachlässigung 
der Druckspannungen im Steg zu grösseren Ungenauigkeiten, 
während andererseits auch nicht mehr nach der für volle Platten 
gültigen Formel gerechnet werden kann. 

Man rechnet deshalb in einem solchen Fall 

b) ohne Vernachlässigung der Druckspannungen im Steg, 

Als Druckfläche zählt jetzt die in Abb. 40 schraffierte 
Fläche .und es ergibt sich x aus der Gleichung 

b x 2 + 2[nf e -f (b-b )d]x = 2nh'f e 4-(b-bo)d 2 , (46) 

Ferner ist .,, 

Abb. 40. 

bx3-(*-d)Ub-b,) b Ä 

(48) --^rF^ 

ff " = ini^y »•• (49) -:V 

Die Schub- und Haftspannungen ergeben sich im Fall a) 
und b) aus V , x 

*<> = b (h-x + y) (SO) 

_ __ b o*o V (cj\ 

Tl — u ~~ (h-x + y)u * ™ l) 

Wie schon erwähnt, wird es verhältnismässig selten der 
Fall sein, dass man in praktischen Fällen von diesen kompli- 
zierteren Formeln Gebrauch zu machen genötigt ist. Auch 
wenn die Neutralachse nicht in die Platte fällt, wird man im 
allgemeinen mit genügender Annäherung die für den 1. Fall 
gültigen Formeln anwenden können. Vergl. Beispiel Nr. 12. 
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3. Zulässige Beanspruchung des Betons. 

Wenn bei Platten a e = 40 kg/qcm als zulässig erachtet 
wird, so muss diese Beanspruchung bei Plattenbalken schon als 
zu hoch bezeichnet werden. 

Dies geht u. a. aus folgender Betrachtung hervor: Die in 
Abb. 41, in welcher 4 Plattenbalken dargestellt sind, gezeich- 
neten 2 Betonwürfelchen a und b, welche am oberen Rand der 
Decke liegen sollen, sind ganz verschieden beansprucht. 

Würfel a wird als Bestand- 
teil der Platte in der Richtung 1 
, auf Druck beansprucht; in Rich- 
tung 2 aber ebenfalls, wenn auch 
schwächer, auf Druck, da dieser 
Würfel auch zur Druckplatte 
des Unterzugs gehört. 

Würfel b dagegen wird als 

Bestandteil der Platte, da über 

der Stütze liegend, in Richtung 2 

auf Zug beansprucht, in Richtung 1 dagegen als Bestandteil 

des Unterzugs auf Druck. 

Würfel a wird somit von 4 Seiten gedrückt, Würfel b nur 
von 2 Seiten gedrückt und in der dazu senkrechten Richtung 
gezogen. 

Ein von allen 4 Seiten gedrückter Würfel kann aber viel 
mehr Druck aushalten als ein von nur 2 Seiten gedrückter, da 
letzterer nach der andern Richtung ausweicht und infolgedessen 
durch Zugspannungen zerstört werden kann. 

Man wird deshalb die Druckbeanspruchung 1 bei Würfel b 
entsprechend niedriger wählen müssen als bei Würfel a, d. h. 
man wird den Unterzug mit geringerer Betonbeanspruchung als 
40 kg/qcm dimensionieren. 

Es empfiehlt sich für den Unterzug eine Beanspruchung 
von ca. 20— 30 kg/qcm, wobei vorausgesetzt ist, dass als mit- 
wirkende Plattenbreite b der höchst zulässige Betrag, nämlich 
nach Gl. (32) a /3 L bezw. 1 gewählt wird. 




4. Dimensionierung von Plattenbalken. 

Die Aufgabe, einen Unterzug bei gegebenem Biegungs- 
moment richtig und schnell zu dimensionieren, ist für praktische 
Bedürfnisse wichtiger als die andere, bei gegebenem Unterzugs- 
querschnitt die auftretenden Spannungen zu berechnen. 
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Die Dimensionierung geht nun auf folgende Weise am 
leichtesten vor sich: 

Gegeben: Biegungsmoment M cmkg , 
Gesucht: Trägerhöhe h' und Eiseneinlage f e . 
Man rechnet unter der Annahme, dass die Neutralachse in 
die Platte falle. Es gilt somit die Dimensionierungsformel 

notw. h' = a y -.- . 

Für a setzt man nun nach Tab. 2 b des Anhangs den der Beton- 
beanspruchung a h = 25 kg/qcm und Eisenspannung a e = 1000 
kg/qcm entsprechenden Wert ein, nämlich a =■ ^ 0,55 und erhält 

h' = o, 55 V^, (52) 

wobei b die Breite der Druckplatte ist, also b = ^ L. Die not- 
wendige Eiseneinlage ergibt sich dann aus 

M 
f dem — ™ (^\ 

oder bei grösserer Trägerhöhe genauer 

M 



f. = 



(*-■*) 



d 

2/ °< 



Die Gesamthöhe des Unterzugs ist um 2 — 5 cm höher als 
h' und die Stegbreite etwa i h bis £ h (h' — d). 

Man wird bei einiger Übung leicht beurteilen können, ob 
für den so gefundenen Träger überhaupt eine Kontrolle der 
Spannungen nach den genaueren Formeln S. 60/61 notwendig 
ist. Im allgemeinen ist dies nicht der Fall. 

Es fragt sich nun, wie viel Rundeisen von entsprechendem 
Durchmesser müssen für f e genommen werden? Dies hängt aus- 
schliesslich von den auftretenden Schub- und Haftspannungen ab. 
Wenn sich nämlich für den Auf lagerquerschnitt t > 4,5 kg/qcm 
ergibt, so kann, wie bei den Platten bereits besprochen, der 
Beton diese Schubspannungen nicht allein aufnehmen, sondern 
es müssen schräge Eisen aufgebogen werden; ausserdem müssen 
noch so viele gerade Eisen übrigbleiben, dass an diesen die 
Haftspannung Ti den Wert 4,5 kg/qcm nicht überschreitet. 
Gleichzeitig darf natürlich im ganzen nur so viel Eisen ver- 
wendet werden, als im Träger bequem Platz hat. Für einen 
Träger mit 40— 50 cm Höhe wäre z. B. eine Eiseneinlage von 
120 qcm ein Unding, wenn auch dabei vielleicht die rechneri- 
schen Beanspruchungen o h = 40 und a e = 1000 kg/qcm nicht 
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überschritten werden. Die richtige Eiseneinlage wäre 20 — 35 qcm. 
Ergibt sich mehr, so weist dies darauf hin, dass der Träger zu 
nieder gewählt wurde. 

Im allgemeinen wird man bei Unterzügen dieser mittleren 
Höhe von 40—50 cm suchen, mit 7 Rundeiseneinlagen aus- 
zukommen, von diesen wird man am Auflager 3 aufbiegen und 
4 gerade lassen. Jedenfalls kann man als Regel aufstellen, dass 
nicht mehr als die Hälfte aller Eiseneinlagen am Auflager auf- 
gebogen werden sollen. Vergl. Beispiel Nr. 12. 

5. Kontinuierliche Unterzüge. 

Unterzüge, welche über mehrere Stützen durchlaufen, 
werden in analoger Weise armiert wie kontinuierliche Platten. 




Abb. 42 a. 



i« Abb. 42 b. 



Als Normaltypus ist in Abb. 42 die Armierung eines kontinuier- 
lichen Unterzugs auf 3 Stützen dargestellt. 

Bei entsprechender Laststellung ergeben sich als maximale, 
der Dimensionierung zu Grund zu legende Biegungsmomente 

10 



in Feldmitte 



M = + 



über Zwischenstütze M = -}- 



8 ' 



Der wirksame Querschnitt ist in Feldmitte Tförmig (Abb. 42 a), 
über der Zwischenstütze dagegen ein Rechteck (Abb. 42 b), denn 
hier ist oben Zug und unten Druck; oben ist also eine Mit- 
wirkung der Platte nicht vorhanden, da ja gezogener Beton über- 
haupt nicht berücksichtigt wird, und unten ist die Breite des 
Druckquerschnitts gleich der Rippenbreite. 
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Da nun über der Zwischenstütze einerseits das Biegungs- 
moment grösser ist als in Feldmitte, andererseits dazu noch die 
Breite des Druckquerschnitts geringer als in Feldmitte, so er- 
gibt sich stets über der Stütze eine grössere Trägerhöhe als in 
Feldmitte, falls in beiden Querschnitten mit derselben Bean- 
spruchung von Beton und Eisen dimensioniert wird. 

Nun wurde aber im vorigen Abschnitt darauf hingewiesen, 

dass man in Feldmitte nur auf eine Beanspruchung des Betons 

von ca. 25 kg/qcm gehen soll, was der Dimensionierungsformel 

-* /" M~ 
h = 0,55 y -v- entspricht. 

Über der Zwischenstütze liegt kein Grund vor, mit <r b unter 
der höchst zulässigen Beanspruchung zu bleiben, nämlich im 
allgemeinen 40 kg/qcm. 

Der Querschnitt über der Zwischenstütze könnte also nach 
der Formel n /~~W~ 

h = o,39V K 
dimensioniert werden. 

Nun kann aber weiter berücksichtigt werden, dass der 
Stützenquerschnitt genau genommen doppelt armiert ist, wie 
aus Abb. 42 ersichtlich ist; es sind nicht nur im Zuggurt 
Eisen, sondern auch im Druckgurt. Dadurch wird der Beton 
im Druckgurt entlastet; die tatsächlich auftretende Druckspan- 
nung im Beton ist also geringer, als sie nach der oben genannten 

Formel - /~m~~ 

h = 0,39 y t— erscheint. 

Will man nun trotzdem a h = 40 kg/qcm oder noch etwas 
mehr erreichen, so muss der Koeffizient 0,39 entsprechend herab- 
gesetzt werden, und zwar kann, wie sich später genauer zeigen 
wird, als äusserste Grenze für die Bestimmung der Stützhöhe: 
die Formel ^ /"m - 

h = 0,25 V TT (54) 

benützt werden. 

Man hat also jetzt zur Dimensionierung von kontinuier- 
lichen Unterzügen folgende Formeln 

in Feldmitte h m = 0,55 Vir ( Abb ' 42a )> < 52 ) 

über der Zwischenstütze h 8 = 0,25 y ~ (Abb. 42b). (54) 

Die Eiseneinlage wird auch beim Stützenquerschnitt mit 
genügender Genauigkeit aus 

M 
f e = - - s — bestimmt. 
^ n s . a e 



Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 
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Was schliesslich noch die schrägen Abbiegungen der Zug- 
eisen betrifft, so verfolgen diese bei der Mittelstütze einen 
andern Zweck als am Auflager. Erstere haben das Eisen 
von unten nach der oberen Zugzone zu bringen, während letztere 
zur Aufnahme der Schubkräfte dienen. Diese sind somit un- 
mittelbar neben den Endauflagern, jene ungefähr in */& der 
Spannweite vorzusehen. 

Um zu kontrollieren, ob in jedem Querschnitt das nötige 
Eisen vorhanden ist, rechnet man in einer Reihe von Quer- 
schnitten, etwa von y l0 1 zu Vio 1 fortschreitend unter Benützung 
der Tabelle Nr. i des Anhangs die Biegungsmomente aus und 
zwar je den oberen und den unteren Grenzwert derselben und 
sieht nun sofort, ob in den gezogenen Teilen des Unterzugs 
durchweg genügend Eisen vorhanden ist. 

Es fragt sich noch , ob in der Nähe der Zwischenstütze 
nicht auch so gut wie an den Endauflagern schräge Eisen 
zur Aufnahme der Schubkräfte notwendig sind. 

Darauf ist zu erwidern, dass die Schubspannungen dort 
meist von geringerem Betrag sind als am Endauflager, infolge 
der grösseren Trägerhöhe. Sofern jedoch t sich grösser er- 
gibt als 4,5 kg/qcm, ist es theoretisch unbedingt erforderlich, 
auch unmittelbar neben der Zwischenstütze schräge Eisen an- 
zuordnen. Praktisch hat die Sache jedoch ihre Schwierigkeit. 
Es fehlt an Eisen, welches ausser dem in l j h der Spannweite 
bereits aufgebogenen noch weiter aufgebogen werden könnte, 
und so wird man auf den Baustellen sehr selten bei Zwischen- 
stützen schräge Zugeisen finden. Dafür müssen dann die 
Bügel als Ersatz dienen und werden sorgfältiger ausgebildet 
und enger gelegt, denn die Bügel können, insbesondere wenn 
sie schräg gestellt werden, die schrägen Zugeisen vollwertig 
ersetzen. 

Bei manchen Ausführungen findet man ausser dem vouten- 
förmigen Anschluss des Unterzugs an die Zwischenstütze auch 
einen solchen am Endauflager. Dies erfolgt nur aus Schön- 
heitsrücksichten, statisch ist die Voute am Endauflager nicht 
notwendig. Die nicht nach oben gebogenen Eisen werden 
deshalb auch trotz der Voute meist geradlinig eingelegt und 
folgen der Verstärkung des Trägers nicht. Vergl. Beispiel Nr. 13. 
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6. Berechnung der schrägen Zugkräfte. 
a) Schräg aufgebogene Zugeisen. 

In Abb. 43 ist das Auflagerende eines Eisenbetonunter- 
zugs gezeichnet und es soll die Zugkraft berechnet werden, 
welche auf die in der Abbildung angedeuteten zwischen a und b 
liegenden Zugeisen entfällt, und zwar an der Stelle, an der sie 
von der schiefen Hauptebene E — E geschnitten werden. 

Zu diesem Zweck be- 
rechnet man 

i. die Schubspannung T m 
am Auflager und trägt 
deren um 4,^ kg/qcm 
verminderten Wert im 
Diagramm als Ordinate 
AB auf; 
2. den Trägerquerschnitt 
C, in dem die Schub- 
spannung den Wert 
T = 4^ kg/qcm er- 
reicht. 

Dem Punkt a der Ebene E — E entspricht die Spannung T a 
und dem Punkt b die Spannung T b . 

Da a — b = ax\^2 ist, so entfällt auf die Fläche a — b 
die schiefe Zugspannung 

Az kg = A x-.i4^ kg ' ,m b vr m , 

wobei b die Breite des Trägers ist. 

Diese Kraft, durch den Querschnitt der die Fläche schnei- 
denden Eiseneinlagen dividiert, gibt die gesuchte Spannung in 
den abgebogenen Eisen, 

aZ ist also dargestellt durch das Produkt der zwischen 
T a und T b liegenden schraffierten Fläche mit b Y 2 • 

Die gesamte, von den schrägen Eisen aufzunehmende 
Zugkraft findet sich als das Produkt der Fläche ABC mit 
£ b Y 2 , beträgt somit 




Z k « = -i.AABC.b0V2 = i-ACAB- 
= i V m . (T max - 4,5 Unm ) • AC C 



b 
V2 



V2- 



(56) 
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b) Schräge Bügel statt abgebogener Tragelsen. 

An Stelle von aufgebogenen Eisen können zur Aufnahme 

der schiefen Zugkräfte auch Bügel unter 45 ° verwendet werden. 

Es fragt sich nun, in welchem Abstand müssen diese Bügel 

eingelegt werden, wenn der Gesamtquerschnitt eines Bügels 

mit F e bezeichnet wird und 
Abb. 44. die zulässige Beanspruchung 

desselben a e kg/qcm beträgt. 
Aus Abb. 44 ergibt sich, 
dass ein Bügel die auf 
die schiefe Fläche, deren 
Projektion mit e bezeichnet 
ist, entfallende Schubkraft 
(bezw. schiefe Zugkraft) auf- 
zunehmen hat. Diese ist, 
wenn r x auf die kurze Länge 
e als konstant angenom- 
men wird 

r x .eV2".b kg. 
Somit Z = F e a e = T x .eV2.b . 

Der Abstand r\ der Bügel ist r\ = 2e, somit 




F e <7 e = *x-~V 2 -k , 



hieraus 



Vx = 



2 

F e Oe V2 
b *x 



(57) 



Diese Gleichung ergibt für jeden Träger querschnitt x den 
notwendigen (horizontal gemessenen) Bügelabstand tj. Zu be- 
merken ist, dass die schiefen Bügel ihren Zweck nur erfüllen, 
wenn sie mit den Zugeisen gut verbunden werden. 

7. Kragträger. 

Obgleich Kragträger nach den seitherigen Ausführungen 
nichts wesentlich Neues bieten, sollen sie doch hier besonders 
besprochen werden, weil sie erfahrungsgemäss dem Anfänger 
mancherlei Schwierigkeiten bieten. 

Es sei in Abb. 45 das frei auskragende Ende eines Eisen- 
betonträgers gezeichnet. Ob der Querschnitt als Plattenbalken 
oder als Rechteck ausgebildet ist, bleibt sich hier gleich. 

Auf der Abbildung ist ohne weiteres ersichtlich, in welcher 
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Weise die horizontalen und Abb. 45. 

vertikalen Schubkräfte wir- 
ken. Es haben deshalb die 
schiefen Zugkräfte eine 
von links oben nach rechts 
unten gehende Richtung. lv VI 

Daraus folgt, dass die 
Eiseneinlagen die in Abb. 45 
gezeichnete Form haben 
müssen, sofern die Rech- 
nung t > 4,5 kg/qcm ergibt. 

Wirkt am Ende des Kragträgers eine Einzellast P und ist 
P 
dort T = — — ^-7— > 4,5 kg/qcm , so müssen schräge Zugeisen 

auf die ganze auskragende Länge vorhanden sein. 

Dass dieselben auch durch geneigte Bügel ersetzt werden 
können, ergibt sich nach dem auf Seite 68 Gesagten ohne 
weiteres. 

Es ist zu empfehlen, sofern überhaupt abgebogene Eisen 
und Bügel notwendig sind, deren Abstand und Querschnitt in 
allen Fällen so zu bemessen, dass die gesamten Schubkräfte 
durch sie aufgenommen werden können. 

In Gleichung (57) bedeutet in diesem Fall t x die gesamte 
Schubspannung, nicht den um die Schubfähigkeit des Betons 
(t = 4,5 kg/qcm) verminderten Betrag derselben. 
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Doppelte Armierung. 



Abb. 46. 




r latten und Balken, welche ausser der Armierung im 
Zuggurt auch eine Armierung im Druckgurt erhalten, heissen 
doppelt armiert. (Vergl. Abb. 46). 

Durch die Druck-Armierung wird der Beton des Druck- 
gurts entsprechend entlastet. Bei gegebener zulässiger Bean- 
spruchung des Betons kann 
somit die Konstruktions- 
höhe mit Hilfe der Druck- 
armierung etwas reduziert 
werden. 

Vom ökonomischen 
Standpunkt aus ist aber die 
Druckarmierung nicht zu 
empfehlen, denn ein doppelt 
armierter Balken kommt immer teurer zu stehen als ein einfach 
armierter. Dies erhellt schon daraus, dass das Eisen im Druck- 
gurt niemals voll ausgenützt werden kann. Mit n = 15 erhält 
man bei 40 kg/qcm Betonspannung höchstens 40 . 1 5 = 600 kg/qcm 
Eisenspannung. 

Bei auf einfache Biegung beanspruchten Platten und Bal- 
ken spielt somit die doppelte Armierung eine untergeordnete 
Rolle, wenn man von den Stützenquerschnitten kontinuierlicher 
Unterzüge absieht, welche nach früherem immer doppelt ar- 
miert sind. 

Ebenso gehört die doppelte Armierung von Brückengewöl- 
ben nicht hierher, da diese ihren Grund in dem je nach der 
Laststellung wechselnden positiven und negativen Biegungs- 
moment hat. 



1. Formeln zur Berechnung von o* und o e . 

In ähnlicher Weise wie Seite 28 findet man unter Zugrunde- 
legung der Abb. 46, in welcher der Abstand der Druckarmie- 
rung vom oberen Plattenrand mit a bezeichnet ist, 
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die Lage der Neutralachse x aus der quadr. Gleichung 

x* + 2nx^ = 2 h " (hf, + af.'), (58) 

die Beanspruchung a b des Betons 

6M x /- \ 

Gh — ' b x 8 (3 h — xf+~6 tV n ( x -ZI") (h - ä) ' (59) 

die Beanspruchung des Eisens 

a e = n-~- x a,,(Zug) 

o e ' = n x ~~ a a b (Druck). (6o) 

Die Schub- und Haftspannungen werden nach denselben 
Formeln berechnet wie bei einfacher Armierung. 

Die Benützung der Formeln 37 ist sehr zeitraubend, es liegt 
deshalb nahe, nach Dimensionierungsformeln zu suchen, welche 
den für einfache Armierung geltenden, auf Seite 27 zusammen- 
gestellten analog sind. 



2. Einfache Dimensionierungsformeln. 

Die Aufstellung solcher ist in einfacher Form möglich, 
sobald der Abstand a der Druckeisen vom oberen Plattenrand 
in Funktion von h oder von x ausgedrückt wird. 

Es sei deshalb gesetzt 

a = f.x; 

r . X n erb I 

ferner sei -, — = - — 

n — x Oe rn 

und f e ' = vf . 

Dann ist 

D b = |bxa b 

D e = f e 'or e ' = yf e .nd h . = *>f e n(i — £)<r b 
Z e = f e a e = f e mn<7 b 
und es lauten die Gleichgewichtsbedingungen: 
D b + D e = Z e 
D b -|x + DJi-g)x + Z e (h-x) = M 

tbxa b + *f e n(i — £)a b = f e mn(r b 

^ b x 2 q b + v f e n (1 — g) a a b x -j- f e m n o h . m x = M 

oder {bx = n f e [m — (1 — £) v] 

Ä_i b x 2 = nf e [,(i-f) 2 + m 2 ]x. 
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Das Eliminat von f e aus diesen beiden Gleichungen ergibt 

x =A/ 6[m-(i-eH ZZZ"a/ä~ und 

V Ki-f)(i-3f) + m(3m-|-2)]a V b 

h = (.+ m )x = (, -MoV fc ,,_ n t ft ^'.r,^4.«.. v r 

f e = n" V 2 [m~(i 



M 



[,(i-£)(i— 3f) + m(3m+2)]<rb V b 

V^Mb 



oder abgekürzt: 



■ f) v] [v(i - f) (i -3f) + mi3m + 2)] <r b 

f e = 0VMb. 
Es fragt sich nun, welcher Wert von £ den tatsächlichen 
Verhältnissen am besten entspricht. 

Für den Fall a b = 4okg/qcm; a e = iooo kg/qcm ist 







ncxb 


— 8 — _ 

— s — 


i 
m 








somit x = ' -h = 4 h. 

I + m 8 
Man erhält dann 


















1 100 /* 


für d = io cm 


a = i,5 


h= 8,5 


x = 3,2 




= o,47 


«=0,325(0,338 


20 


a = 2,3 


h = 17,7 


x = 6,6 


f = 


o,35 


0,306 


0,374 


50 


a = 4,1 


h = 45,9 


x = 17,2 


? = 


0,24 


0,286 


0,392 


100 


a = 6,o 


h = 94,0 


x = 35,2 


f = 


0,17 


0,272 


0,405 



Nach dieser Zusammenstellung erscheint zweckmässig, für 
die Dimensionierung von Platten den Mittelwert £ = 0,5 und 
für Unterzüge den Mittelwert £ = 0,25 anzunehmen. 

Es ist dann bei den. Platten der Umstand berücksichtigt, 
dass infolge ungenauer Ausführung häufig die Eiseneinlagen 
zu weit vom Plattenrand entfernt sind. 

Man erhält damit folgende Dimensionierungsformeln: 
a) für Platten 



h= (1 +m)Y- 



3 (2m — v) 



v-?- = 



[möm + a)— ;-]ob V b "^ b | 

~~i L~i3zzzz:_ y^ = ß vm 

[2m — vj |m (3m + 2) — jj a b 
b) für Unterzüge 

Kl ^ m) V [m( 3 m + 2)+ 1 V ]a t V b V b ( 

IT Vf 5-; 5-,— V'Mb = ß VMb- l 



(Öl) 



(62) 



[2m - « *J [m(3m + 2) + T \] or b 
Die Auswertung von a und /? für verschiedene Werte von 
o^b und a e ergibt die Tabelle 3 im Anhang. 
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Quadratische Armierung von Platten. 

1. Begriffserklärung. 

Dildet eine Eisenbetonplatte ein Quadrat, welches auf 
allen 4 Seiten auf Mauerwerk oder Unterzügen aufliegt, so wäre 
es unbegründet und den statischen Verhältnissen zuwider, 
dieselbe als 2seitig aufliegende Platte zu behandeln und dem- 
entsprechend einfach zu armieren. Die Folge davon wäre, 
dass die Platte an den 2 andern Auflagern Risse bekäme, weil 
sie dort an der elastischen Durchbiegung ohne entsprechende 
Vorkehrungen verhindert wäre. 

Abb. 47. 



I- 



Die Platte erhält deshalb eine sich rechtwinklig kreuzende 
Armierung nach beiden Richtungen und heisst dann »quadratisch 
armiert.« Vergl. Abb. 47. 

2. Biegungsmomente für quadratische Platten. 

Systematische Versuche mit derartig armierten Eisenbeton- 
platten liegen nur vereinzelt vor. Es ist aber naheliegend, für 
die Berechnung der Platte nach jeder Verspannungsrichtung ein 
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Biegungsmoment zu Grund zu legen, welches der Hälfte des bei 
nur 2 seitiger Auflagerung vorhandenen Biegungsmoments ent- 
spricht. Wird letzteres mit M bezeichnet, so wäre die Platte 
nach einem Moment 

m = £M (64) 

zu dimensionieren. 

Bei gleichförmig verteilter Belastung und freier Auflagerung 

wäre M = *f, 

somit $m _ ql 8 

jn — l6 . 

q 1* 

Bei kontinuierlicher Platte ist nach Seite 43 mit M = -j— 
(im Aussenfeid) zu dimensionieren, somit bei quadratischer Auf- 

q l 2 

lagerung mit 9JI = — — . 

Bei Mittelfeldern müsste dementsprechend mit 

q\* __ _ql*_ 
15 ~~ 30 

gerechnet werden, doch wird hier von Seiten der Baupolizei- 
behörden in Anbetracht der Unsicherheit, welche in dieser Rech- 



_ _ _. -qi' 

Man hat somit 



nung liegt, meist auch $Jt = — — vorgeschrieben. 



q l 2 

1. bei ringsum freiaufliegenden Platten 9JI = -jg- (65) 

q l 2 

2. bei kontinuierlichen Platten 9fl = -^- <66) 

in Feldmitte und über der Zwischenstütze als für die Dimen- 
sionierung massgebende Momente. 

Die Plattenstärke ist somit bei <r b = 40 kg/qcm 

d = 0,39 V^+ 1,5 cm 
und die Eiseneinlage 

2ft qcm 

je nach beiden Richtungen, wobei h die für jede Armierungs- 
richtung massgebende nutzbare Plattenstärke ist. Vergl. Beispiel 
im Anhang. 

3. Biegungsmomente für rechteckige Platten. 

Nähert sich das Rechteck dem Quadrat, so ist ebenfalls eine 
»quadratische« Armierung angezeigt. Die 2 Armierungen sind 
nun aber nicht mehr gleich stark, denn die Platte verspannt sich in 
erster Linie nach der kürzeren Richtung, und es muss sich für diese 
eine stärkere Armierung ergeben als für die lange Rechtecksseite. 
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Im Grenzfall muss die Armierung nach der langen Seite 
gleich o werden, wenn diese Seite unendlich lang ist, d. h. wenn 
die Platte praktisch genommen nur zweiseitig aufliegt. 

Man wird nun analog dem Verfahren beim Quadrat auch 
beim Rechteck der Dimensionierung nach den 2 Armierungsrich- 
tungen 2 Biegungsmomente zu Grund legen, welche mit 9fti 
und 9Jt 2 bezeichnet seien. Die Momente der entsprechenden 
2seitig aufliegenden Platte seien Mi und M 2 . 

Die Momente 9)1 ergeben sich aus M durch entsprechende 
Reduktion, d. h. durch Multiplikation mit gewissen Reduktions- 
faktoren er, welche < i sind und von der Grösse der Recht- 
ecksseiten a und b abhängen. 

Paul Christophe hat in seinem im Jahre 1902 erschie- 
nenen Lehrbuch über Eisenbetonbau für ä die Werte -7 — rr 
k ezw - 4 , h 4 angegeben, welche aus der Bedingung gefunden 

werden, dass die Durchbiegung eines Punktes der Platte sich 
gleich gross ergeben muss, ob diese nach der Armierungs- 
richtung 1 oder 2 berechnet wird. 
Man erhält dann 



a* 



a t (67) 

Bei gleichmässig verteilter Belastung und freier Auflage- 
rung der Platte ist 

M - 4* 

bei kontinuierlichen Platten kann 

M - qb2 

und M 2 = -^~ 

angenommen werden. 

In neuerer Zeit wird empfohlen, die 4ten Potenzen in den 

Reduktionsfaktoren durch die 3 ten Potenzen zu ersetzen, also mit 

a 3 u b 3 

bezw. 



a 3_(_b 8 — ""• a 8 + b 3 
zu rechnen. 

Es erscheint jedoch nicht angebracht, auf die in grosser 
Zahl über diesen Gegenstand erschienenen theoretischen Ab- 
handlungen näher einzugehen, da man nur ah der Hand von 
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praktisch ausgeführten Versuchen zu einer zuverlässigen Be- 
rechnungsweise gelangen kann. 

Mit a = 1,5 b wird der Koeffizient 

b* _ b* _ , _i_ 
a* + b* — 5b 4 + b 4 — r ' 6 

also das Moment 9Jt 2 schon sehr klein. Die Armierung nach 
der langen Seite wird also sehr schwach und entspricht dann 
den Verteilungsstäben der einfach armierten Platte. Im allge- 
meinen wird man aus diesem Grund rechteckige Platten, deren 
Seitenverhältnis a : b grösser als 1,5 ist, als einfach armierte 

Platten berechnen. 

a 4 
Bei Verwendung der Reduktionskoeffizienten 4 , , 4 bezw. 

4 , b T können die Auf lagerdrücke bezw. die Vertikalkräfte wie 
folgt angenommen werden: 

as 2 = v 2 . 
asi = v, . 



b« 



a*-hb 4 
b* 



(68) 



b* ' 



wobei Vi und V 2 die entsprechenden Vertikalkräfte für die 
2seitig aufliegende Platten bedeuten. 

Als Auflagerdrücke ergeben sich somit 



«1 =+■ 



(69) 



a*-fb 
(Vergl. Beispiel im Anhang.) 



rqa. 



Abb. 48. 



Biegungsmomente bei kontinuierlichen Unterzügen mit 
Dreiecksbelastung bei gleicher Feldweite. 

Liegen kontinuierliche, quadratisch armierte Platten aut 

Unterzügen auf, die ihrerseits wieder 
durch Säulen abgestützt sind (vergl. 
Abb. 48), so erhebt sich die Frage, 
wie die Biegungsmomente dieser 
Unterzüge zu berechnen sind. 

Bilden die Felder genaue Qua- 
drate, so entfallen auf jeden Unter- 
zug die schraffierten Dreiecksflächen 
als Belastungsflächen und man 
spricht von »Dreiecksbelastung« 
des Trägers. 
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Ein Einzelträger mit Dreiecksbelastung ist in Abb. 49 dar- 
gestellt. Einen durchlaufenden Träger zeigt Abb. 50. 

Die Belastung pro lfd. m ist jetzt nicht mehr 

konstant wie bei der seither behandelten »Recht- r ' 1?L__, 

ecks«belastung, sondern sie beginnt am Auflager i >(JM|jb^ j 
mit o und wächst bis zur Trägermitte. LdllÄ 

Sie betrage dort q t/m, d. h. es würden auf den \ l "1 

lfd. m des Trägers q* kommen, wenn die Belastung 

in derselben Stärke weiterginge, die sie in Trägermitte besitzt. 

Die Gesamtlast des Trägers ist dann 

Q = iql- 
Ein einfacher beiderseits frei aufliegender Träger dieser 
Art hat das Moment 

M - a.!-5_.±_ Q_.1_Q_.1_ QI-_äü (70 ) 

M — A- 2 2*6—22 2 6 — 6 " 12' (7Ö) 

während das Moment bei rechteckiger Belastungsfläche und der 
Gesamtlast 2 Q ausgedrückt ist durch 

M = T = f - 4- »» 

Beide Momente stehen im Verhältnis | : £, d. h. 2:3. 

Bei kontinuierlichen Trägern ist somit zu vermuten, dass 
sich das Moment in demselben Verhältnis verringert. 

Man hätte dann 

beim Rechteck M =. — — bezw. ^— -, 

„ Dreieck M = -| . -4— bezw. 1 . -Ä— , (72) 

d. h. M = — — bezw. — -^ — . 
15 20 

Die genauere Rechnung zeigt, dass diese Momente eher 
zu gross als zu klein sind und man kann deshalb als Regel 
zur Berechnung kontinuierlicher Träger mit Dreiecksbelastung 
aufstellen: 

»Die Dimensionierung hat zu erfolgen nach einem Moment 

M m = — — in Aussenfeldern, 

q 1* 
M m = — — in Zwischenfeldern (73) 

und M s = — - — über den Zwischenstützen.« 

s I5 

Die amtlichen Normen geben ebenfalls eine Regel, nach 
weicher kontinuierliche Träger in solchen Fällen berechnet 
werden können, wo die genauere Berechnung auf Grund der 
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Abb. 50. 



Elastizitätstheorie entweder zu umständlich ist oder aus anderen 
Gründen nicht angewendet werden will. Sie läuft nach § 14 
Abs. 3 der Ausgabe vom 24. Mai 1907 auf eine Multiplikation 
des Moments beim entsprechenden beiderseits freiaufliegenden 

einfachen Träger mit dem Reduktions- 
faktor 4/5 hinaus, ergibt also grössere 
Momente als vorstehend angegeben, wo 
das Verhältnis 2/3 ist. Dass die Verwen- 
dung des Faktors 4/5 unhaltbar ist, geht 
daraus hervor, dass man nach dieser Regel 
für die Momente in Feldmitte von Zwischen- 
öffnungen ein viel zu grosses Moment er- 

j*i H I halten T-"^ = *. 

5 12 15 ' 

d. h. das bei der aus dem Dreieck er- 
gänzten Rechtecksbelastung mass- 
gebende Moment. 

Die genauere Berechnung nach den 
Clapeyronschen Gleichungen ergibt für 
die in Abb. 50 gezeichneten jeweils ungünstigsten Belastungs- 
fälle (speziell beim Träger mit 4 Öffnungen) folgende Momente: 




Grösste Momente 



1. für Vollbelastung q: 

Ti>r • 268 



M^o* = 



5376 
360 



12 q 1 * 



5376 



ql 2 =- 



M 2 ,oz=+^ql S 



20 
ql» 



15 



M,„ = +^ q .-=~ f- 



22 I 



Kleinste Momente 



2 für jeweils ungünstigste Verteilung 
der Nutzlast p: 



M ,5Z = 4 



_ , 358 



5370 



P l» = ~ 



Mmi = +-^rP 12 — 



M li0 i = 
M 2|(H = 



5376 

405 
5376 



pl 2 = ^- 



360 „ 12 __ 



5376 



pl» = . 



15 
pi- 
18 

pl 2 
13 

Pü_ 
15 



M 3 ,5< = 
M lf5 / = 



90 



5376 



pl 2 = - — 



6o~ 



5376 



Pl 2 



= — Pi 



36 
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Aus dieser Zusammenstellung folgt, dass bei genauerer 
Rechnung die Momente wie folgt angenommen werden können, 
wobei die ständige Last mit g, die bewegliche (Nutzlast) mit 
p t/m bezeichnet ist. 



I. 


Positives Moment im Aussenfeid M m = 


gl 2 | pl* 

20 ' IS 


(74) 


2. 

3- 


„ „ „ Mittelfeld M m = 
Stützenmoment 
über der ersten Zwischenstütze M 8 = 

über den folg. Zwischenstützen M s = 


gl 2 1 pl 2 

36 1 18 

gl* pl* 

15 13 
gl 2 pl s 

22 15 ' 


(75) 

(76) 
(77) 




Wenn also, wie eingangs angegeben, 


die Momente 






in Mitte des i. Feldes zu M 


_ q] s 

15 






55 55 55 2. ,, ,, M 


- iL 1 '. 
20 


(78) 



und über sämtl. Stützen ,, M = — -3 — 

55 , 5 

angenommen werden, so wird man damit in allen praktischen 
Fällen ungefähr das Richtige treffen und weder zu günstig 
noch wesentlich zu ungünstig rechnen. 

Die Auflagerdrücke nimmt man der Einfachheit halber so 
an, wie sie dem einfachen (nicht kontinuierlichen) Träger ent- 
sprechen. Eine grössere Genauigkeit, als damit erreicht wird, 
ist in keinem Fall notwendig. (Vergl. Beispiel im Anhang.) 

5. Träger mit Dreiecksbelastung und ungleichen Feldern 
bei gleichmässig verteilter Belastung. 

Für diese können die auf S. 50 angegebenen »Dreimomenten- 
gleichungen« benützt werden, wo die auf der rechten Seite der- 
selben vorkommenden Summenausdrücke zu ersetzen sind durch 

2Pa(l-a)(l + a) = ^ u14 

2PaO-a)(2l-a) = -^-ul*, 

und u t/m die gleichmässig verteilte Last in Feldmitte bedeutet. 
Die Gleichung heisst somit (79) 

M„-iln-i + 2 M n 0,.! + l n ) + M n+1 l n = —J- Un . 1 \l_ l -^-u n ll 

Im übrigen verfährt man wie auf S. 50 ff. angegeben. 
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6. Biegungsmomente der Unterzüge bei rechteckigen, 
4seitig aufliegenden Platten. 

Es liegt auf der Hand, dass die Belastung des Unterzugs 
A— B nunmehr durch das doppelte Trapez A c d B gegeben ist, 

in welchem Ac und Bd die Winkel 
Abb - 5I * zwischen den sich rechtwinklig kreu- 

zenden Unterzügen halbieren. Wird 
die Spannweite dieser Unterzüge mit 
a und b bezeichnet, so ist bei einer 
gleichmässig verteilten Belastung q 
der Decke die Belastung Q x der 
Trapezfläche AcdB dargestellt durch 

o — q ab qb 2 
*» - — 2 ^-> 

wenn man das Trapez als Differenz zwischen dem Rechteck 
AefA und den Dreiecken Aec und Bfd auffasst. 

Das Biegungsmoment des Trägers AB bei beiderseits 
freier Auflagerung und bei Berücksichtigung der beiderseitigen 
Trapeze ist dann 

M o _ Jqab a qb* b \ _ qa*b V b» "I 

Die Kontinuität kann nun bei je gleichen Feldweiten a 
und b nach der auf S. 79 gegebenen Regel berücksichtigt wer- 
den und man erhält für die Träger A B 

in den Endfeldern M a = -^^(i — -^r) (80) 

q a 8 b / b 2 \ 
in den Zwischenfeldern M a = H (1 A. (81) 

In den Grenzfällen — = o und a = b ergibt sich 




Endfeld M = ^^ 

Zwischenfeld M = (q ^ a> 



(82) 



(qb)a« 

15 

(q b) a* _ (qb)a 8 
22,5 ~~ ^ 20 

also auch bei der reinen Dreiecksbelastung gute Übereinstim- 
mung mit den S. 79 vorgeschlagenen Werten, wobei nur zu 
beachten ist, dass in Gleichung (78) q die Belastung pro lfd. m 
Träger vorstellt, während in Gl. (80/81) q die Belastung pro qm 
Decke, also qb die Belastung pro lfd. m Träger in Träger- 
mitte ist. 
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Eisenbetonsäulen. 

1. Form und Armierung. 

Üisenbetonsäulen erhalten meist quadratischem Querschnitt, 
nicht bloss, weil die Schalung so am leichtesten auszuführen 
ist, sondern auch, weil der Anschluss der Unterzüge an die 
Säule in diesem Fall am einfachsten wird. Die Kanten der 
Säule werden dann des besseren Aussehens wegen abgefast. 



Abb. 52. 



■ 





Ausser dem Quadrat wird auch die 6- und insbesondere 
8-eckige Form häufig angewendet, einmal um ein schlankeres 
Aussehen der Säule zu erreichen, und dann insbesondere bei 
der nachher zu besprechenden Spiralarmierung. 

Die Armierung der Säulen ist aus Abb. 52 ersichtlich. 
Sie besteht 

1. aus einer Längsarmierung, 

2. „ „ Querarmierung (Transversalarmierung). 

Die Längsarmierung besteht aus 4 oder 8, in den Ecken 
des Querschnitts befindlichen Rundeisen, deren Querschnitt in an- 
gemessenem Verhältnis zum Querschnitt der Säule stehen muss. 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 6 
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Die Querarmierung besteht aus sogenannten »Bügeln«, 
d. h. Schleifen oder Quadraten von Rundeisen, welche die Längs- 
eisen verbinden und umschlingen, und dadurch zugleich eine 
mehr oder weniger wirksame Umschnürung des Betons bilden. 

Der Zweck dieser zwei Armierungen, der Längsarmierung 
und der Querarmierung, ist ein ganz verschiedenartiger. 

Die Längsarmierung macht die Säule biegungsfest, 
denn sie nimmt bei exzentrisch- belasteter Säule, bei der 
Biegungsspannungen entstehen, die Zugspannungen auf. Die 
Längsarmierung muss also insbesondere bei hohen und schlanken 
Säulen verhältnismässig stark ausgebildet sein. Derartige Säulen 
werden von der elastischen Biegung der Unterzüge, mit denen 
sie starr verbunden sind, bei Belastung einzelner Öffnungen 
derselben stark auf Biegung beansprucht, während dies bei 
starken und kurzen Säulen weniger der Fall ist. Die mit 
Eisenbetonsäulen angestellten Versuche haben gezeigt, dass 
es am zweckmässigsten ist, den Querschnitt der Längsarmie- 
rung zwischen 0,8 und 2 °/o des Betonquerschnitts zu halten. 
Man wird somit im allgemeinen als Regel aufstellen können, 
dass bei einer durch mehrere Stockwerke eines Lager- oder 
Geschäftshauses durchgehenden Säule die Längsarmierung im 
obersten Stockwerk = 2°/ , im untersten Stockwerk = 0,8% 
des Betonquerschnitts sein soll, wobei der Prozentsatz in den 
Zwischenstockwerken entsprechend abgestuft wird. 

Selbstverständlich ist der absolute Wert des Eisenquer- 
schnitts bei der starken Säule des untersten Stockwerks trotz 
des geringeren Prozentsatzes der Armierung immer noch grösser 
als bei der schwachen Säule des oberen Querschnitts, da der 
Querschnitt der Säule von oben nach unten rascher zunimmt, 
als der Prozentsatz der Armierung abnimmt. 

Die Querarmierung verhindert die Längseisen, die 
ebenso wie der Beton auf Druck beansprucht sind, am Aus- 
knicken, indem sie die freie Knicklänge der letzteren reduziert. 
Auf dieser Grundlage könnte der notwendige Abstand der (als 
einfache Quadrate gedachten) Bügel berechnet werden, wie dies 
auch in § 16 Ziff. 4 der amtlichen Normen von 1907 vorgesehen ist. 

Viel wichtiger ist jedoch die durch die Querarmierung, 
insbesondere wenn solche als fortlaufende Spirale ausgebildet 
ist, bewirkte Umschnürung des Betons, welche eine mehr oder 
weniger erhebliche Erhöhung der Festigkeit desselben zur 
Folge hat. 

Es wird diese Wirkung sofort klar, wenn man zusieht, in 
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welcher Weise die Zerstörung eines Würfels bei der Druck- 
probe vor sich geht. 

Wie in Abb. 53 angedeutet, sucht sich der Würfel dabei 
seitlich auszubauchen; es entstehen als Wirkung der Druck- 
kraft Zugspannungen, welche eine Ablösung der 
äusseren Betonteile in der durch Pfeile ange- Abb - 53- 

deuteten Richtung bewirken, so dass schliess- I 

lieh nach Zerstörung des Würfels nur noch die *- 

mit der Spitze aufeinanderstehenden Druck- 
pyramiden übrig bleiben. 

Diese Querdehnung kann nun durch eine 
Umschnürung des Betons mit Eisen, in Form von 
einzelnen Ringen oder Spiralen, oder auch in Form von quadra- 
tischen Bügeln oder von Spiralen mit quadratischem Grundriss 
erschwert und bis zu einem gewissen Grade verhindert werden. 
In entsprechendem Grade wächst die Druckfestigkeit des Betons. 
Man wird deshalb die Querärmierung da am sorgfältigsten 
ausbilden, wo es auf hohe Druckfestigkeit des Betons ankommt, 
d. h. bei den starken Säulen der unteren Stockwerke eines 
mehrstockigen Lager- oder Geschäftsgebäudes und man erreicht 
dabei mit einer spiralartigen Armierung, deren Windungen ge- 
nügend eng sind (Ganghöhe <| 1 / 5 des Säulendurchmessers) 
im allgemeinen mehr, als mit Bügeln anderer Form. 

Die Spiralarmierung ist in erster Linie unter dem Namen 
»Consideresche Spiralarmierung« bekannt, womit jedoch nicht 
gesagt ist, dass nur die durch das Consideresche Patent ge- 
schützte Art der Spirale die druckfestigkeitserhöhende Wirkung 
ausübt. 

Die richtige, dem jeweiligen Zweck entsprechende Aus- 
wahl der Bügelform sowie der Ganghöhe und Stärke der Spiral- 
wicklung erfordert ein eingehendes Studium der diesbezüglichen 
Versuche und kann im Rahmen des vorliegenden Werks nicht 
im einzelnen erörtert werden; für die praktischen Zwecke des 
Konstrukteurs genügt die Kenntnis der aus den seitherigen 
Versuchsergebnissen gewonnenen diesbezüglichen amtlichen Vor- 
schriften, nach denen eine Druckerhöhung durch Bügel und 
Spiralen nur dann in Rechnung gezogen werden darf, wenn 
der Abstand der Bügel, bezw. die Ganghöhe der Spirale höch- 
stens 1 j b des Säulendurchmessers beträgt. 

Was die Herstellung der Bügel betrifft, so erfolgt diese 
meist maschinell, weil sich dadurch allein ein Quadrat oder 
eine Schleife in sauberer Form erreichen lässt. 
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Abb. 54. 



r? 



dJ 



Die Spiralen werden, soweit solche kreisförmigen Grund- 
riss haben, auf Trommeln hergestellt und dann über die Längs- 
eisen hereingeschoben. 

Bei der Spirale mit quadratischem Grundriss fällt der Miss- 
stand weg, dass die Spirale vorher fertiggestellt werden muss 
und dann über die Längseisen weggeschoben wird, 
indem deren Herstellung unmittelbar am Gerippe der 
Längseisen geschehen kann, entweder aus freier Hand, 
oder, was wesentlich besser ist, ebenfalls mittelst maschi- 
neller Biegevorrichtungen. 

Der Stoss der Längseisen erfolgt entweder in der 
Weise, dass man dieselben stumpf aufeinander setzt und 
die Verschiebung durch ein dar übergeschobenes Gas- 
rohr verhindert, oder dass man die Eisen auf grössere 
Länge aneinander vorbeiführt und sie mittelst Bindedraht ver- 
bindet, wie in Abb. 54 dargestellt ist. 

Der Übergang vom Säulenschaft zum Fundament wird in 
der aus Abb. 55 ersichtlichen Weise bewerkstelligt; er wird 
durch den Säulenfuss gebildet, welcher aus einer nahezu dem 
Säulenbeton gleichkommenden Betonmischung 
betoniert und so dimensioniert wird, dass seine 
Grundfläche einen dem eigentlichen Fundament- 
beton angemessenen Druck, etwa 10 kg/qcm, 
zu übertragen hat, während der Säulenschaft 
selbst bis zu 40 kg/qcm Spannung aufweist. 

Die Längsarmierung der Säule stützt sich 
auf einen Rost von Flacheisen, da es nicht 
konstruktiv wäre, diese mit ihrem spitzen Ende 
in den Fundamentbeton hineinstechen zu lassen. 



Abb. 55. 



2. Zulässige Beanspruchung des Säulenquerschnitts. 

Die amtlichen Normen von 1907 schreiben in § 16 Ziff. 4 für 
Säulen iofache Sicherheit vor, wobei auf die Möglichkeit einseitiger, 

also exzentrischer Belastung 
Rücksicht zu nehmen ist 
(vergl. § 14 Ziff. 9 derselben). 
Dabei ist nicht bestimmt an- 
gegeben, nach wieviel tä- 
giger Erhärtung die Würfel- 
festigkeit der verwendeten 
Betonmasse zu bestimmen ist, auch macht die Bestimmung der 
Grösse der Exzentrizität der Belastung, insbesondere in dem in 



Abb. 56. 
9*P 
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Abb. 56 dargestellten Fall, oft erhebliche Schwierigkeiten. Wenn 
vollends bei exzentrischer Belastung noch Knickung in Frage 
kommt, so wird der Nachweis 10 facher Sicherheit noch schwie- 
riger und unsicherer. 

Aus diesen Gründen halten sich die meisten Baupolizei- 
behörden an die Vorschriften der »Leitsätze« v. J. 1904, nach 
denen unter Voraussetzung eines Betons von 180—200 kg/qcm 
Würfelfestigkeit nach 28tägiger Erhärtung eine maximale Be- 
anspruchung von 35 kg/qcm festgesetzt ist, und begnügen sich 
dabei im Fall der Abb. 56 mit der Annahme zentrischer Belastung. 

Es wäre nun aber nicht sehr ideal, wenn bei einer durch 
mehrere Stockwerke durchgehenden Säule in jedem Stockwerk 
einfach mit einer zulässigen Beanspruchung von 35 kg/qcm 
gerechnet würde. Es ist nämlich zu berücksichtigen, dass die 
schwachen Säulen der obersten Stockwerke nicht bloss — wie 
bereits ausgeführt — durch die Biegung der Unterzüge, die sie 
infolge ihrer starken Verbindung mit denselben mitzumachen 
haben — erhebliche Zusatzspannungen aufzunehmen haben, 
sondern auch durch horizontale Kräfte aller Art, insbesondere 
Winddruckkräfte. Der Eisenbetonbau wird ja gerade in solchen 
Fällen vor allem verwendet, wo es an versteifenden Zwischen- 
wänden fehlt. Die Versteifung muss dann durch die starre 
Verbindung zwischen Säule und Unterzug bewirkt werden. Dass 
hierbei auf die schwächeren Säulen der oberen Stockwerke ein 
verhältnismässig grösserer Anteil entfällt, als auf die starken 
Säulen der unteren Stockwerke, ist klar. 

In Berücksichtigung aller dieser Umstände wird man zwar 
meist eine durchlaufende Säule als zentrisch belastet berechnen 
können, dabei jedoch die Beanspruchung des Säulenquerschnitts 
von oben nach unten allmählich steigern, und zwar kann man 
unter normalen Verhältnissen im obersten Stockwerk etwa mit 
20—25 kg/qcm beginnen und im untersten Stockwerk mit 40 bis 
50 kg/qcm aufhören. Dabei ist gewöhnliche Bügelarmierung vor- 
ausgesetzt. Zu Gunsten dieser Festsetzung der Beanspruchung 
kann auch geltend gemacht werden, dass eine volle Belastung 
sämtlicher Stockwerke, wie sie der Dimensionierung zu Grund 
gelegt wird, selten gleichzeitig eintreten wird. 

Man erhält somit folgende Konstruktionsregeln: Bei 
durch mehrere Stockwerke von Lager- oder Geschäftshäusern 
durchlaufenden Säulen nimmt 

1. die zulässige Beanspruchung von oben nach unten zu, und 

zwar innerhalb der Grenzen von 20 bis 40 kg/qcm; 
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2. der Prozentsatz der Längsarmierung ab, und zwar von 
2% auf o,8°/ des Betonquerschnitts; 

3. die Dichte und Stärke der Querarmierung zu. 

Aus diesen Regeln, zusammen mit der im nächsten Ab- 
schnitt erläuterten Rechnungsweise, ergibt sich die in der Bei- 
spielsammlung ausgeführte überaus einfache tabellarische Di- 
mensionierungsmethode. 

3. Berechnung von Eisenbetonsäulen. 

a) Säulen mit einfacher Bügelarmierung. 
Es bezeichne 

f b den Betonquerschnitt in qcm, 
f e den Querschnitt der Eiseneinlagen in qcm, 
fqcm ( j en rechnerisch massgebenden Querschnitt, 
welcher mit der zulässigen Beanspruchung a h kg/qcm multi- 
pliziert, die Tragkraft P kg der Säule ergibt. Da nun bei Ein- 
wirkung der Last P beide Materialien die gleiche elastische Zu- 
sammendrückung erfahren müssen, das Eisen aber — wenigstens 
in der Rechnungsannahme — einen n = 15 mal so grossen 
Elastizitätsmodul besitzt wie der Beton, d. h. zur selben Zu- 
sammendrückung eine n mal grössere Druckspannung braucht 
wie der Beton, so wirkt das Eisen gewissermassen mit seinem 
n fachen Querschnitt und es ist 

f = f b -f n f e . 
Nun ist es zweckmässig, den Eisenquerschnitt in Prozent 
des Betonquerschnitts auszudrücken. Es sei deshalb f e = p°/o 
von f b , d. h. f __ p f 

h - ~io(T Ib - 
Hiermit ergibt sich 

Die Tragkraft der Säule ist somit 

P = f ffb = f b (i+JUL)a b . (84) 

Nach dieser Gleichung werden Säulen dimensioniert, so- 
weit der Querarmierung kein Festigkeitserhöhung bewirkender 
Einfluss zugeschrieben werden kann. 

Diese Gleichung hat jedoch keine unumschränkte Gültig- 
keit. Versuche haben gezeigt, dass sie nur insoweit benützt 
werden kann, als p kleiner als 2 °/o ist, weshalb oben schon als 
Regel aufgestellt wurde, dass Säulen mit nicht mehr als 2°/ , 
äussersten Falls 3 % ihres Querschnitts armiert werden sollen, 
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wenn man sich bezüglich ihrer Tragfähigkeit keiner Täuschung 
hingeben will. 

Der Einfluss der Armierung liegt in dem Ausdruck (i + — ^-). 

Diese Klammer stellt den Koeffizienten dar, welcher die 
durch die Armierung mögliche Querschnittsverminderung gegen- 
über der nicht armierten Säule ausdrückt. 

Er hat im Maximum, also mit p = 2, den Wert i + - -— 

' ^ ' ' ioo 

= 1,30, d. h. die Längsarmierung kann höchstens eine Quer- 
schnittsverminderung auf das — fache des reinen Betonquer- 
schnitts bewirken. 

Knickgefahr ist bei derartigen Säulen in praktischen Fällen 
fast nie vorhanden; jedenfalls braucht auf Knickung so lange 
nicht Bedacht genommen werden, als der Säulendurchmesser 
mindestens — g - der Höhe der Säule beträgt und es ist zweck- 
mässig, Säulen überhaupt nicht so schwach auszuführen, dass 
Knickung in Frage kommt. 

b) Säulen mit Spiralarmierung. 
aa) Formel von Considere. 

Considere gibt für spiralarmierte Säulen auf Grund einer 
Reihe von Versuchen die Formel an: 

Bruchfestigkeit = 1,5 . k . f b + o e (f e + 2,4 Q kg- (85) 
Hierbei bedeutet 
f b qcm den von der Spirale umschlossenen Betonkern, 
kkg/qcm jj e Bruchfestigkeit des Säulenbetons in nicht armiertem 

Zustand, 
f e qcm den Querschnitt der Längsarmierung. 

Was die Spiralarmierung betrifft, so kann man sich diese er- 



setzt denken durch eine Längsarmierung von 
demselben Gewicht; demgemäss bedeutet 
fe qcm den Querschnitt dieser gedachten 
Längsstäbe. 
Ferner ist 
^kg/qcm c jj e Streckgrenze der verwendeten 
Rundeisen, welche zu 2400 kg/qcm an- 
genommen werden kann. 

Inwieweit die Consideresche Formel 
richtig ist, zeigt nachstehende Versuchsreihe, 
welche den Mitteilungen über »Forschungs- 
arbeiten«, Heft 29, entnommen ist. 



Abb. 57. 
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Der verwendete Beton hatte eine Würfelfestigkeit von 
175 kg/qcm und im Prisma nach Abb. 1, aber ohne Armierung, 
eine Festigkeit von 133 kg/qcm. Der gesamte Betonquerschnitt 
der Versuchskörper beträgt rd. 630 qcm, der von der Spirale 
umschlossene Kern rd. 420 qcm. 

Zu beachten ist, dass die Ganghöhe der Spirale durchweg 
kleiner war als 1 / b des Säulendurchmessers. 

bb) Französische Vorschrift. 

In Frankreich, dem Geburtsland der Spiralarmierung, hat 
man folgende Vorschriften, welche nicht bloss auf die eigent- 
liche Spiralarmierung, sondern auch auf Bügel Anwendung 

finden : 

(V' \ 
1 -(-rn-v-), jedoch höchstens a = 1,60 a . 

Hierbei ist 

^kg/qcm jj e zu iässige Beanspruchung des durch Spiralen oder 

Bügel armierten Betons, 
^kg qcm c|j e sons t zulässige Beanspruchung des Betons auf 

Biegung, 

V ___ Volumen der Spiralarmierung bezw. Bügelarmierung 

V Volumen des Betons ? 

m ein von der Form der Querarmierung, sowie der Ganghöhe 
abhängiger Koeffizient. 

Dieser beträgt 

a) bei viereckigen Bügeln 

m = 8, wenn s = a ist (s = Ganghöhe, 

a = Säulendurchmesser), 

m = 15, „ s = ^a, 
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b) bei kreisrunden Spiralen 

m = 15, wenn s = |a, 
m = 32, „ s = -Ja. 
Zwischenwerte sind zu interpolieren. 

cc) Schweizerische Vorschrift. 

Die schweizerischen Eisenbetonnormen vom Jahre 19 10 
geben für spiralarmierte Säulen die Formel 

f = f b + n(f e + 2, 4 Q. (86) 

Hierbei bedeutet 

f qcm den rechnerisch massgebenden Betonquerschnitt, 

f b den tatsächlich vorhandenen Betonquerschnitt, 

f e den Querschnitt der Längsarmierung, 

fe „ „ „ gedachten Längsarmierung vom 

gleichen Gewicht wie die Spirale. 

Diese Formel ist von derselben Form, wie die ohne Be- 
rücksichtigung der Querarmierung S. 86 entwickelte, sie darf 
aber nur angewendet werden, wenn die Ganghöhe der Spirale 
oder die Entfernung der Bügel kleiner als 1 f h des Säulendurch- 
messers ist, und ausserdem muss n = 10 gesetzt werden. 

dd) Deutsche Vorschrift. 

In Deutschland werden Säulen mit Spiralarmierung oder 
mit einer dieser in der Wirkung gleichkommenden Bügelarmie- 
rung meist nach folgender Formel berechnet: 

f = f b -f 15 f e -f 30^, jedoch höchstens f = 2f b J 

P = fo b _ _ i (87) 

Die Bezeichnungen sind hierbei dieselben wie in Ziff. 3 a. 

Dabei sollte a b etwa zu ^7 der Würfelfestigkeit des Betons 
nach 28tägiger Erhärtung angenommen werden. Wenn also 
der Beton der Säule nach 28tägiger Erhärtung eine Würfel- 
festigkeit von 280 kg/qcm besitzt, so darf mit o h = 40 kg/qcm 
gerechnet werden. 

Der genannte Sicherheitsgrad bezieht sich auf den Ver- 
gleich mit der Würfelfestigkeit. Tatsächlich ist jedoch bei der 
Säule eine etwas geringere Sicherheit vorhanden, als der Würfel- 
festigkeit entspricht, was damit zusammenhängt, dass die Würfel- 
festigkeit nicht identisch ist mit der Festigkeit eines Prismas 
von gleichem Querschnitt. 

Während die Zerstörung eines Würfels in der mit Abb. 52 
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beschriebenen Weise vor sich geht, bildet sich bei der Belastung 
eines Prismas eine geneigte Bruchebene aus, längs welcher der 
obere Teil am unteren abgleitet, und es wird ein Betonprisma, 
auch wenn Knickung noch lange nicht in Frage kommt, bei 
einer wesentlich geringeren Beanspruchung zerstört, als ein 
Würfel aus demselben Material. 

Zu beachten ist, dass die Formel (87) nicht bloss für 
die durch das Consideresche Patent geschützte Spiralarmierung 
gilt, sondern auch für Armierung durch Kreisringe oder auch 
nur durch gewöhnliche Bügel, sofern durch Art und Form der- 
selben eine die Festigkeit des Betons erhöhende Wirkung durch 
Versuche nachgewiesen ist oder nachgewiesen werden kann. 

(Vergl. hierzu den Abschnitt: Versuche mit Säulen.) 



Digitized by VjOOQIC 



8 * 



Exzentrisch beanspruchte Eisenbeton- 
querschnitte. 

1. Statische Verhältnisse. 

Vv ird ein Querschnitt durch Normalkräfte beansprucht, 
deren Resultierende nicht durch den Schwerpunkt des Quer- 
schnitts geht, so heisst der Querschnitt »exzentrisch bean- 
sprucht«. Eine exzentrisch wirkende Kraft kann jederzeit (für 
die Rechnung) ersetzt werden durch eine zentrisch wirkende 
Kraft gleicher Grösse und ein Biegungsmoment vom Betrag 
M = P. a, wobei P die Kraft und a die Exzentri- 
zität derselben bedeutet. Abb - 5 8 - 

Dies geht ohne weiteres aus Abb. 58 hervor, 
wo ein Pfeiler durch die exzentrisch wirkende 
Axialkraft (d. h. parallel zur Achse des Pfeilers 
wirkende Kraft) P belastet wird. 

Ohne an der Beanspruchung des Pfeilers etwas 
zu ändern, kann man im Schwerpunkt des Quer- 
schnitts zwei gleiche und entgegengesetzte Kräfte P anbringen 
und nun die untere dieser zwei Kräfte mit der gegebenen Kraft 
P zusammennehmen, mit der sie ein Kräftepaar vom Moment 
M = Pa bildet, während die übrig bleibende Kraft — da im 
Schwerpunkt wirkend — sich gleichmässig auf die Fläche verteilt. 

Exzentrisch belastete Querschnitte liegen also überall da 
vor, wo ein Querschnitt durch Moment und Normalkraft gleich- 
zeitig beansprucht ist. 

Dies ist streng genommen bei den meisten Stützen der 
Fall, und zwar nicht bloss in dem in Abb. 56 dargestellten Fall, 
wo sich die Biegung der Unterzüge auf die Säulen überträgt, 
sondern auch bei jeder Säule, welche eine Konsole (etwa zur 
Unterstützung der Träger eines Laufkrans) trägt. 

Während im ersteren Fall (Abb. 56) auf die Biegung meist 
keine Rücksicht genommen wird (ohne dass dies jedoch in 
jedem Fall zulässig wäre), kann dieselbe im zweiten Fall im 
allgemeinen nicht vernachlässigt werden. 
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Weiter liegen exzentrisch belastete Querschnitte bei allen 
Brückengewölben vor, solange die Drucklinie nicht mit der Ge- 
wölbeachse zusammenfällt, und schliesslich bei allen im Eisen- 
betonbau so häufigen Rahmenkonstruktionen und Hallenbindern. 

2. Berechnung bei homogenem Material. 

Bekanntlich ist die Berechnung^ exzentrisch beanspruchter 
Querschnitte bei homogenem Material, bei welchem der Elastizi- 
tätsmodul auf Zug und Druck gleich und für alle Spannungen 
konstant ist oder angenommen werden kann, z. B. Eisen, eine 
sehr einfache Sache. 

Man berechnet den Einfluss der zentrischen Kraft und des 
Moments getrennt, und addiert beide. 

Wird z. B. eine I Stütze durch eine (zentrische) Kraft P 
und ein Moment M beansprucht, so ergibt die Kraft P die auf 
den ganzen Querschnitt gleichmässig verteilte (d. h. zentrische) 
Beanspruchung 

°c = + -p- (+ = Druck), 
während das Moment M die Biegungsbeanspruchung 



. M /+ = Druck\ ~ 

*b=± w (_ = Zug ) er P bt - 



Zug 

Somit werden die Randspannungen betragen 

a x = o e + <7 b (Maximaldruck an der einen Kante) 

o 2 = o c — (T b (Minimaldruck [ev. Zug] a. d. andern Kante). (88) 

Eine derartige Rechnungsweise ist (streng genommen) bei 
armierten Querschnitten nicht möglich; man hat vielmehr hier 
die Lage der Neutralachse und die auftretenden Spannungen 
or b und or c auf ähnliche Weise zu suchen, wie sie S. 25 bei der 
einfachen Biegung bestimmt wurden. 

3. Berechnung exzentrisch beanspruchter Querschnitte 
nach den amtlichen Normen. 

1. Methode. 

In Abb. 59 ist ein Körper von rechteckigem Querschnitt 
dargestellt, der durch Längsdruck N und Moment M bean- 
sprucht wird. 

Die auftretenden inneren Spannungen sind aus dem Span- 
nungsdiagramm ersichtlich. Es wirkt somit 
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i) im Beton oberhalb der Neutralachse eine Druckkraft D b kg 
2) im Eisen der Druckzone eine Druckkraft D e kg 



3) 



Zugzone 



Hierbei ist 



Zugkraft 

Abb. 59. 



D e = f. 
Z e = f 8 






Z kg. 

%> D e 



-:Tf-nt 



Fe -jabh Cb 

Diese Kräfte müssen mit den äusseren Kraftwirkungen N 
und M im Gleichgewicht sein, was 3 Bedingungsgleichungen 
ergibt; ausserdem besteht noch die Beziehung 

x nab 

h — x a e 

M 
Man hat somit 4 Gleichungen, in welchen e = -=^- ist und 

aus denen sich die 4 Unbekannten x, a b , a e und o' e bestimmen 
lassen. 

Mit f e = ^bh 

M 
und e = -jv- ergibt sich für x die Gleichung: 

I /x\3 I / 2e\/x\2 1 ( h' , . , .2e)x 

6^(h) -^^l 1 — r)(r) + 2| (i - v) ¥^ (i + v) it1f 

___j (l _ v) _T__ + (l+v) ^ ( = . (89) 

Speziell mit f' e = f e , d. h. v — 1 geht diese Gleichung 
über in 

rc?(i)'-4Jy(-T)(F)'+T(r)-T(p+£H» w 

Diese Gleichungen gelten, wie ausdrücklich betont werden 
muss, nur so lange, als überhaupt Biegung, d. h. Zug- und 
Druckspannungen, auftreten. 

Ist aus ihnen x bestimmt, so ergibt sich 

N 



Ob = 



o* = 



£bx + nf e 

h — a — x 

x 

x — a 



2x — h 



na b 



(91) 



na b . 



Man sieht, dass die Berechnung auf diese Weise ziemlich 
umständlich ist, abgesehen davon, dass die verwendeten For- 
meln keine Dimensionierungsformeln sind, so dass der Quer- 
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schnitt und seine Armierung zunächst beliebig angenommen 
werden und nachher eventuell mehrmals umgerechnet wer- 
den muss. 

Man hilft sich deshalb häufig durch folgende Näherüngs- 
rechnung. 

4. Näherungsmethode, 

Der Querschnitt wird zunächst als homogen behandelt 
und nach den Gleichungen S. 92 berechnet. 

Es ergeben sich dabei als Randspannungen 



P M 
<7i = nr~l~W (g rösste Druckspannung) 

a 2 = -p — w ( „ Zugspannung). 



(92) 



Hierbei bedeutet W das Widerstandsmoment des Quer- 
schnitts, bezogen auf die Schwerpunktsachse. Die Eiseneinlage 
wird hierbei mit ihrem n = 15 fachen Betrag berücksichtigt. 

Bei gleich starker Armierung im Zug- und Druckgurt ist 
somit F=bd+2nf e = bd (1 -f 2n^) 

T bd 3 . r h* bd 3 / . , h 2 \ 

T17 bd 2 . r h 2 bd 2 / . , h 2 \ 

Abb. 60. Abb. 61. 



T 

d J «Fl 

1 




3 



«-a-x--* — x— -* 
a i 



Die berechneten Randspannungen werden nun zeichnerisch 
aufgetragen (Abb. 61) — vorausgesetzt, dass überhaupt auf 
einer Seite Zug auftritt — und es findet sich dadurch aus der 
Abbildung die Lage der Neutralachse. Diese lässt sich jedoch 
auch berechnen, denn es ist 



X _____ 

somit 

x = 




(93) 
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Der Inhalt der Zugfläche des Diagramms entspricht der 
Zugkraft Z, welche von den Eiseneinlagen f e allein aufzunehmen 
ist. Somit ist 

Z k * = i (a — x) cra b cm . (7 2 kg/qcra . (94) 

Daher ergibt sich als notwendige Eiseneinlage 

f. = -f. (95) 

wobei für o e der Wert iooo kg/qcm einzusetzen ist. 

Nach dieser Methode scheint es, als ob das Eisen im Zug- 
gurt mit iooo kg/qcm beansprucht wäre. Tatsächlich ist dies 
jedoch entfernt nicht der Fall; die Methode ist aber trotzdem 
bisweilen brauchbar, indem sie einen annähernd richtigen Eisen- 
querschnitt und auch eine annähernd richtige Beanspruchung 
des Betons im Druckgurt ergibt. 

Bei dieser Methode legt man also a e = iooo kg/qcm zu 
Grund, um den notwendigen Eisenquerschnitt zu bestimmen, 
die tatsächliche Beanspruchung der Eiseneinlage bleibt aber 
weit unter dieser Zahl. 

5. Dimensionierungsmethode. 

Die dritte vom Verfasser aufgestellte Methode beruht auf 
der Aufstellung von ähnlichen Dimensionierungsformeln , wie 
solche bei der einfachen Biegung Verwendung fanden. 

Dies gelingt, wenn die Formeln auf folgende Form ge- 
bracht werden: 

u __ 6M \ 

N I bei rechteckigem 

/r - a N * ' \ Querschnitt, 

bezw. i „ 6M 

n = a 



N 



( bei quadratischem 
n _ J_ _J**_ i Querschnitt, 

ab "2a' (3M) 2 " ) 

wobei a und ß Koeffizienten sind, die in Parameterform aus- 
gedrückt und der Tabelle entnommen werden. 

Es ist somit: 

Gegeben: M rat , N\ f e era2 = ^bh; f e ' = vf e 
Gesucht: h und o h in Funktion von M, N, ^, v. 

Wird der Abstand der Druckeisen vom oberen Rand als 
Funktion von x eingeführt, also 

a = £ x 
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gesetzt, so ist die Beanspruchung <r e der Druckeisen aus- 
gedrückt durch 

o' e = n X ~J X a h = n (i — £) o h . 

Abb. 62. 



Setzt man nun ferner 




= ^L, so ist h 

-0* (7 Ö 



%-jibh 



h — x m 

(1 +m) x, ferner 

^D b = ibxor b 

D e = f e Or e = vf e G e = TiV/lbh(l — £) (7 b 

= i\vfi(i + m)bx(i — £)a h 

Z e = f e (7 e = ^bhmn(7 b 

= (1 + m) fibmr\o h x. 

Die Gleichgewichtsbedingungen sind dann 

D b + D e - Z e = N 

D b .fx + D e (i-^)x + Z e (h- X )=,M + (x-4), (96) 

oder nach Einsetzung der Werte von D b , D e und Z e , sowie von 

h 1 4- m 1 — m 

x — — = X — x = — - — X 

2 2 2 

]bxa b + n(i+m)vp(i— £)bxa b 

— (i-j-m)/*mnba b x =N 

ibx 2 a b +n(i+m)^(l-£) 2 bx 2 or b 



+ (1 +m)|itm 2 nb(j b x 2 = M + N 



I — 1X1 



oder - v- • — /1 »- - - 1 • 2 

bxa b [i+2n^(i+m)jv(i-J) — m|] = 2N 
ibx a a b [i+ 3 n^(i+m)|i;(l-^ + m 2 j] = M + N^- 



x. 



Die Elimination von <r b aus beiden Gleichungen ergibt 

i+ 3 n^(i+m)| v (i-f) 2 - 



1 + 2 n /* (1 -r m) | v (1 — f) — m 



f 2N = M-f N^^-x 

t • 2 



oder ' ' f 9 ' s 

1 + 3m 4 6n^i (1 +m) 1 2 v (I - f) 2 + m 2 -f(i-f) (1 — m) + mj 6M 
1 + 211^1 + m) jv(i — £) — mj N 

Hieraus x und mit h = (1 + m) x 

i+2n^(i + m) \v(i — Q — rn\ 6M 



h = (l + m) 
und 



ffb 



i+3m + 6n^(i+m)»{m + »(i-t)|-i2n^(i + m)»f(i-ö N 

(97) 
1 + 3m + 6nf* (1 + m)* |m 4- ^ (1 - f)j — I2nj* (1 + m) vf (1 - f) N 2 

- Tjs 3Mb ' 

(98) 



[l + 2n/i(l+m)}f(i-{)-m{] 
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Bei exzentrischem Druck fällt nun unter normalen Verhält- 
nissen die Neutralachse nicht in das obere, sondern in das 
untere Drittel des Querschnitts. Der Fehler, den man mit £ = o 
begeht, wird deshalb nicht so gross, wie er bei den Formeln 
für doppelte Armierung bei einfacher Biegung geworden wäre. 
Setzt man deshalb f = o, so ergibt sich 
i + 2n/*(i + m) (v — m) 



h = (I + m) 



OV 



i + 3m + 6n / *(i+m) s (v + m) 
I + 3m + 6n^(i+m) 2 (v-hm) N» 



6M 

N 



ji + 2n^(i + m)(v- 



m){ 8 



3Mb 



(99) 
(100) 



h = a 
o* = ß 



(IOI) 

(102) 



Diese Gleichungen sind von der Form 

6M 

N 
N' 
3Mb ' 

Für die Koeffizienten a und ß lassen sich nun Tabellen 
aufstellen, sobald das Verhältnis f« : f e als bekannt angenom- 
men wird. 

Von praktischer Bedeutung ist in erster Linie der Fall 
v — 1 bezw. fg = f e , d.h. gleiche Armierung im Zug- und 
Druckgurt. 

In diesem Fall ergeben sich für 

1 -|- 2 n fi (1 — m) (1 4- m) 



a = (I +m) 



i-h3m + 6n^(i +m; 3 



ß _ l-J-3m-t-6n^(i + ™) 3 

Ji + 2n^(i-m)(i-fm)| a 



(I03) 
(104) 



Abb. 63. 




'*-b : 
N, M, b, h, f c 

(7 b , <7 e . 




e> *e 



= f« 



die aus Tabelle Nr. 4 des 
Anhanges ersichtlichen 
Werte. 

Der Gang der Rech- 
nung ist bei Benützung 
dieser Tabelle folgender: 

1. Gegeben: 
Gesucht: 
Auflösung. 

1. Man berechnet die Werte 

2. Dann ergibt sich a = -^- . 

"N" 
Dieser Wert wird in der Tabelle aufgesucht und das 
zugehörige ß abgelesen. 



6M 

N 



und 



3Mb 



Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 
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3. Alsdann ist a h = £-y^-> 

<r e = mna b , wobei der Wert von mn 
wiederum der Tabelle zu entnehmen ist. (Vergl. Bei- 
spiel 25.) 

2. Gegeben: N, M, ^, a h 

Gesucht: h, f e . 
Auflösung. 

1 . .Man bildet die Werte -==- und — ,, ,- . 

N 3Mb 

Hiermit ergibt sich 

2. ß = — ^- . Zu diesem Wert wird aus der Tabelle das 

^]ji b zugehörige a gefunden. 

Alsdann ist 

3. h = a.-fl-, 

f e = ^ . b . h, wobei der Prozentsatz der Armierung (p) 
von vornherein angenommen wird. 



6. Exzentrisch belastete Säulen. 

Die Berechnung exzentrisch belasteter Säulen ist ein 
spezieller Fall der unter Ziff. 5 behandelten exzentrischen be- 
anspruchten Eisenbetonquerschnitte. 

Wenn nämlich von den Grössen 

M, N, f e , £ = f e , b, h, o h 

die Werte h und a h gesucht sind, d. h. wenn bei gegebener 
Exzentrizität und vorläufig angenommenem Prozentsatz fi der 
Armierung der Querschnitt der Säule gesucht ist, so können 
die Gleichungen (101) und (102) nicht direkt angewendet wer- 
den, weil in ihnen b (= h) noch unbekannt ist. Es bedarf also 
einer Umformung dieser Gleichungen für den besonderen Fall 
b = h = a. 



Man 


erhält 


aus 


(IOI) 
a 

Ob 


und (102) 
6M 

= /?- N - 
y 3Ma 


mit b 


= h = 


a 


(105) 
(106) 
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Hieraus durch Division von (105) durch (106) 

ß N 8 
2 a (3M 2 ) 



ß N 8 
** = ^TT^W ( io 7) 



Hierzu 

6M » / n\ 

a = a - w . ) (108) 

Für den Koeffizienten -^— sind nun in Tabelle 4 des An- 

2a ^ 

hangs ebenfalls die Werte zusammengestellt, und der Gang der 

Rechnung ist demgemäss folgender: 

Gegeben: M, N, ^, a b . 

Gesucht: a. 

Auflösung: 

1. Bestimmung der Werte 



N» 
ÖM) 8 
3 ß 


und 


6M 

N ' 

Oh 


J 2« 


N 3 ■ 



2. Berechnung von -?— aus 

3. Bestimmung des zu -~— gehörigen Wertes von a aus 

2 CK 

Tabelle Nr. 4 des Anhangs. 

4. Berechnung von a aus Gleichung (108). 

Man erhält a in Meter, wenn -tt- in Meter eingesetzt 
wurde. 
Vergl. hierzu Beispiel Nr. 25 d . 

7. Bemerkungen. 

Bei exzentrisch belasteten Querschnitten ist zweierlei zu 
beachten : 

1. Es ist unmöglich, so zu dimensionieren, dass die Grenz- 
werte von (T b und a e , nämlich 40 und 1000 kg/qcm gleich- 
zeitig erreicht werden. Es kann vielmehr nur der Grenz- 
wert von <r b der t)imensionierung zu Grund gelegt werden, 
während sich für o G immer eine sehr geringe Spannung 
ergibt. 

2. Es ist nicht immer der Fall, dass der rationellste Quer- 
schnitt dann erreicht wird, wenn für <r b der oberste Grenz- 
wert eingesetzt wird. Es kann sich vielmehr unter Um- 
ständen mit einem weniger hohen <r b ein günstigerer 
(billigerer) Querschnitt ergeben. 

Man wird deshalb bei der Dimensionierung von exzentrisch 
belasteten Querschnitten mit verschiedenen Werten von <r b und 
verschiedenen Armierungsprozenten probieren müssen, was mit 
Hilfe der Tabellen sehr rasch geht, und alsdann erst den 
günstigsten Querschnitt auswählen. 
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8. Exzentrischer Zug. 

Für exzentrisch gezogene Eisenbetonquerschnitte lässt sich 
ein einfaches Rechnungsverfahren ableiten, welches dem bei 
Platten aus homogenem Material üblichen Verfahren vollständig 
analog ist. 

Bringt man in der Achse der Eiseneinlage 2 der gegebenen 
exzentrisch gelegenen Kraft N gleiche und entgegengesetzt ge- 
richtete Kräfte N an, so erkennt 
Ab b. 64. man, dass die Wirkung der ge- 

^ gebenen Kraft N identisch ist mit 

der Wirkung eines Biegungsmo- 
ments Mi = N^ und einer in der 
Achse der Eiseneinlage wirkenden 

^ATW Zu g kraft N' = N. 

Diese Kraft N hat keinen Ein- 
fluss auf (T b , sondern bewirkt nur 
"^" eine zusätzliche Zugspannung im 
Eisen. 
Wenn also zunächst der Querschnitt lediglich auf Grund 
des Moments Mi dimensioniert wird, unter Zugrundlegung be- 
stimmter zulässiger Werte a h und <r e , so hat man die sich er- 
gebende Eiseneinlage fi nur noch zu vergrössern um den Be- 

N 
trag — , und erhält damit denjenigen Wert 

f _ f _ N 

für den die exzentrisch angreifende Zugkraft N dieselbe Span- 
nungsverteilung ergibt, wie sie durch Mi = N^ bei reiner 
Biegung entsteht. 

Beispiel 1: 

Gegeben: N = 8,0 t; e = 10 cm; b = 1,0 m; h = 10 cm. 
Gesucht: Eiseneinlage f e , wenn a e = 1000 kg/qcm wer- 
den soll. 
Auflösung: 

Es ist rj = 10 — 5 = 5 cm. 
Somit Mj = 8,0 1 . 5 cm = 0,40 mt. 

Daher £ = ., , 1 = -^-^ = 4,6 qcm. 

1 7 / 8 h . 1000 7 / 8 10 . 1000 ^ H 

Somit f e = fi + — = 4,6 + -jjJJj- = 12,6 qcm. 
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Zur Bestimmung von a h hat man 

. io~T 

cm 




°»- 100 3,1.9,0 = 2 9kg/qcm 

°° = "S^T = 98 ° k ^ qCm - 
Beispiel 2: Soll im vorigen Fall die Plattenstärke so ge- 
wählt werden, dass a h = 40 und a e = 1000 kg/qcm entsteht, 
so hat man 

11 — °>39 V b ( hieraus ergibt sich mit b = 100 cm; 
M, = N(e-4) ) und e= 10 cm. 

h = 8,0 cm. 
Somit Mi = 8,0 1 (10 — 4,25) cm = 46,0 cm t 

f « = V. 8,0.1000 = 6 ' 2 * cm - 
Daher f a == 6,2 -f -^ = 14,2 qcm. 
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Ringarmierung. 



Im Gegensatz 



Abb. 65. 




zu der in den früheren Kapiteln behan- 
delten Armierung von Trägern und Platten 
steht die Ringarmierung, welche bei Be- 
hältern aller Art Anwendung findet. 

Der Bau von Behältern war eine der 
ersten Anwendungsarten des Eisenbetons 
und speziell für zylindrische Behälter 
eignet sich der Eisenbeton in ganz her- 
vorragender Weise. Bei diesen wird die 
Zylinderwandung nur auf Zug beansprucht 
und kann deshalb mit sehr wenig Material- 
aufwand hergestellt werden. 

Bei Behältern mit rechteckigem Grund- 
riss sind dagegen die Wandungen auch 
auf Biegung beansprucht, weshalb derartige 
Behälter hier nicht in Frage kommen. 



1. Konstruktion zylindrischer Behälter. 

Die Armierung zylindrischer Behälter ist die sogenannte 
Ringarmierung. Sie besteht aus einem Eisengeflecht aus Rund- 
stäben, von denen die einen horizontale Kreise, die andern ver- 
tikale Mantellinien bilden. Erstere heissen Ringstäbe, letztere 
Vertikalstäbe. 

Im Prinzip gleich ist die Armierung von kugelförmigen 
Behältern. Die Armierung dieser besteht aus 

1. Ringstäben, entsprechend den Horizontalkreisen der 
Kugel, 

2. Meridianstäben, welche nach den Meridiankreisen der 
Kugel gelegt sind. 

Beide bilden ein rechteckiges Maschennetz und werden, 
soweit notwendig, miteinander verknüpft. 
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Der Boden der Behälter liegt entweder auf einer Unter- 
lage auf oder ist freitragend. Im letzteren Fall kann er als 
ebene Platte oder als Kugelkappe ausgebildet werden. 

2. Berechnung zylindrischer Behälter. 

Sind diese Behälter ganz oder teilweise im Boden ein- 
gegraben, so hat die Zylinderwandung den Flüssigkeitsdruck 
von innen und den Erddruck von aussen aufzunehmen. 

Ersterer wirkt normal zur Zylinderwandung, und letzterer 
kann ebenfalls normal (bezw. radial) angenommen werden. 

Der Wasserdruck in der Tiefe h m 
unter dem Wasserspiegel beträgt 
p = h t/qm . f 

Der Radius der Zylinderwan- 
dung sei r. 

Denkt man sich nun einen 
schmalen Streifen von der Höhe ds 
herausgeschnitten, so wirken auf 
diesen Zylinder die radial gerichteten 
Wasserdruckkräfte. Der Zylinder sucht 
sich also zu vergrössern und wird auf 
Zug beansprucht. Man wird nun den 
Querschnitt der Ringarmierung so be- 
messen, dass diese allein imstande 
ist, die Zugkräfte aufzunehmen. 

Die Ring(Zug)kräfte seien 
Rvm (_ Tonnen pro lfd. m Höhe). 

Wenn also der zylindrische Streifen nach einem Durchmesser 
durchschnitten wird, so wirken an den Schnittstellen die Ringkräfte 

R .ds 1 . 

Diese müssen mit den Wasserdruckkräften das Gleich- 
gewicht halten. Letztere betragen 

~ A g t/m Umfang 

Ihre Horizontalkomponenten geben die Resultierende: 

p . d s . 2 r *. 
Somit ■ 2R.ds = pds.2r. 

Woraus R t/m = p t/qm .r m . (109) 

Aus dieser Beziehung kann an jeder Stelle die Grösse der 
Ringkraft bestimmt werden, wenn die Pressung p bekannt ist. 
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Bei einer zulässigen Beanspruchung der Eiseneinlage von 
o e kg/qcm erhält man als notwendigen Eisenquerschnitt 

■p 

f e = — qcm/m. (uo) 

Nun spielt die Wasserdichtigkeit bei derartigen Behältern 
eine wesentliche Rolle. Wenn aber die Eisenlage auf Zug be- 
ansprucht wird, so ist mit diesem Zug eine Dehnung verbunden, 
welche der Beton mitmachen muss. Geht diese zu weit, so 
kann der Beton trotz des allerbesten Glattstrichs nicht mehr 
wasserdicht sein. 

Aus diesem Grunde darf das Eisen nicht, wie sonst, mit 
iooo kg/qcm beansprucht werden, sondern entsprechend weniger, 
und zwar hat sich nach den seitherigen Erfahrungen 

<r e = 600 kg/qcm 

als zweckmässig erwiesen. 

Was die Vertikalstäbe betrifft, so kommt diesen zunächst 
eine statische Rolle nicht zu. Sie dienen in erster Linie als 
Hilfsstäbe bei der Montage, andererseits bilden aber die durch 
sie und die Ringstäbe gebildeten Maschennetze eine Art Auflager 
für den Beton, welcher gewissermassen in den einzelnen Maschen 
vierseitig aufliegende Platten bildet, die durch den Wasser- 
druck auf Biegung beansprucht werden. Solange die Maschen- 
weite nicht zu gross ist, bleiben die Biegungsspannungen der 
Platte so gering, ctess sie auf die Dichtigkeit des Behälters ohne 
schädlichen Einfluss sind. 

Die Wandstärke der Behälter könnte auf Grund dieser 
letztgenannten Biegungsbeanspruchung bestimmt werden. Sie 
würde sich dabei aber geringer ergeben, als sie aus praktischen 
Gründen mindestens gemacht werden muss. 

Man wählt unter normalen Verhältnissen, d. h. bis zu einem 
Wasserdruck von etwa 5 m, im oberen Teil des Behälters eine 
Wandstärke von 5 — 7 cm, im unteren, an den Boden anschlies- 
senden Teil eine solche von 10 — 14 cm. 

Besondere. Sorgfalt bei der Herstellung bedarf der An- 
schluss der Wandung an den Boden. Ein scharfes Eck an 
dieser Stelle ist sehr schwer wasserdicht herzustellen. Es be- 
darf deshalb einer starken Abrundung. 

Vergl. Beispiel Nr. 26. 
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3. Kugelbehälter. 

a) Allgemeine Formeln für Ring- und Meridianspannung. 

Kugelbehälter kommen in den verschiedensten Formen vor, 
wie die Abbildungen 68 und 70 andeuten. Zwecks Ableitung 
der zur Dimensionierung nötigen Formeln ist in Abb. 67 eine 
Behälterform dargestellt, deren Mantelfläche einen ganz belie- 
bigen Umdrehungskörper bildet. 

Die Formeln für die Grösse der Ring- und der Meridian- 
kräfte sind leicht abzuleiten. 

Die Ringspannung sei pro laufenden m des Meridians mit R t/m 

mit T t/m 



m Ring 



„ Meridianspannung „ , 

bezeichnet 

Das aus der Abbildung er- 
sichtliche Flächenelement ds . db 
wird deshalb von nachstehenden 
Kräften angegriffen: 

1. Normal zur Fläche 

p dsdb *. 

2. In Richtung des Meridians 
Tdb bezw. (T + dTJdb*. 

3. In der Richtung des Rings 

Rds*. 

Die Zunahme der Meridian- 
spannung ist somit mit dT be- 
zeichnet. 

Diese 3 bezw. 5 Kräfte 
müssen im Gleichgewicht sein. 

Die Gleichgewichtsbeding- 
ungen lauten: 

Tdb cos a — (T + dT) db cos (a + d<p) 



Abb. 67. 




p ds db sin a -f- 2 R ds sin — — 



= o 



und Tdb sin a — (T + dT) db sin (a -f- dy) + p ds db cos a = o. 

Hieraus 
Tdb cos a — Tdb (cos a — sin a . dg>) 

— dT db (cos a — sin a dg>) — ... =0 
Tdb sin a — T db (sin a -\- cos a dqp) 

— dT db (sin a -f- cos a dqj) + p ds db cosa = o. 
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Die unendlich kleinen Grössen 3. Ordnung müssen nun 
gegenüber denjenigen niederer Ordnung wegfallen, somit 

d tö 

Tdb sin a dq> — dT db cos a — p ds db sin a + 2 R ds — — = o 
— Tdb cos a d<p — dT db sin a -+- P ds db cos a =0. 

Mit db = rdtp und ds = gdq> ergibt sich hieraus 



(T — pq) rsin a dq> — dTr cosa = — Rgdcp 
(T — pp)rdy +dTrtga =0. 



1 
sina 



sin a 
cos 2 a 



Hieraus 

— dT, 



r cos a — dTr- 



(T — PQ)rd(p 



cosa 



= — Rg dq> 

= — Rp sinady 



oder 
und 



= R 



l cos a 

r 
q sin a 



(III) 
(112) 



Abb. 68. 



dT 

dtp 

T- P(? = -R r 

Die Meridiankraft T ist nun meist leicht zu bestimmen; 
gewöhnlich dadurch, dass man den Körper durch eine horizon- 
tale Schnittebene durchschnitten denkt und den abgeschnittenen 
Teil mit den an ihm wirkenden Kräften ins Gleichgewicht setzt. 
Gleichung (112) gibt alsdann R. Die praktisch am häufigsten 
vorkommenden Fälle sind folgende: 

b) Spezielle Fälle. 

aa) Halbkugelbehälter 
nach Abb. 68. 

Der Behälter ist zur Hälfte 
in den gewachsenen Boden 
eingegraben und mit einer 
Erdaufschüttung versehen. 
Im Scheitel schliesst ein Ein- 
steigschacht an. 

Als auf die Behälterwan- 
dung einwirkende Kräfte 
kommen in Betracht inne- 
rer Wasserdruck und 
äusserer Erddruck. 

1. Meridiankraft im 
Gewölbefuss. 

Um diese zu erhalten, 
denkt man sich den Behäl- 





1 |i i 1 1 i y w I lt 

fr«? 



ter unmittelbar über dem Boden durch eine horizontale Ebene 
durchschnitten. 
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Auf den — als eben angenommenen — Boden wirken 
dann, vom Wasserdruck herrührend, folgende äusseren Kräfte ein: 

a) von oben nach unten ein Wasserdruck q t/qm, d. h. ein 
Gesamtwasserdruck von 

b) von unten nach oben die Reaktion des Auf lagerdrucks, 
deren Grösse dem Gesamtgewicht des gefüllten Behälters ent- 
spricht. Unter Vernachlässigung des Eigengewichts ist dieses 

Als innere Kraft wirkt am Umfang des Grundkreises die 
Meridiankraft T t/m. Man hat somit 

2 n qT = n q s — £ n q*. 

Hieraus T = -f-t/m (Zug). (113) 

Zu demselben Ergebnis gelangt man, wenn man den ab- 
geschnittenen oberen Teil des Behälters ins Gleichgewicht setzt. 
Nach Abb. 68 ergibt sich nämlich als Wasserdruck auf den dem 
Winkel a entsprechenden horizontalen Kugelring von der Fläche 

2 n r ds = 2 n q sin a ds 
mit h = q — q cos a = q (i — cos a) t/qm 

die nach dem Kugelmittelpunkt gerichtete Kraft 

2 n q sin a ds • q (i — cos a) = 2tiq 2 sina (1 — cos a) ds, 
deren Vertikalkomponente beträgt: 

d V = 2 71 q 2 sin a (1 — cos a) ds • cos a 
od^r mit d s = q da 

d V = 2 71 q* sin a cos a (1 — cos a) d a. 
Der Gesamt- Vertikaldruck der Wasserfüllung ist somit 

a — 900 

V = 2 71 q* /sin a cos a (1 — cos a)d« = £ n q* t. 

a = 

Mit dieser steht die Meridiankraft T am Behälterfuss im 
Gleichgewicht. Somit 

2tiqT = ^TlQ* 

oder T = -g-t/m (Zug). (113) 

Der erhaltene Wert für T gilt für den Grenzfall: innerer 
Wasserdruck ohne äusseren Erddruck. 

Um den Einfluss des äusseren Erddrucks zu bestimmen, 
verfährt man in ganz analoger Weise wie beim Wasserdruck. 
Die Meridianstäbe werden hierbei auf Druck beansprucht. 

Wenn der Sicherheit halber so dimensioniert wird, dass 
der Querschnitt der Eiseneinlagen dem inneren Wasserdruck 
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ohne Abzug des äusseren Erddrucks genügt, so wird er im all- 
gemeinen auch dem äusseren Erddruck bei leerem Behälter 
genügen. 

2. Meridiankraft im Scheitel. 

Denkt man sich den Scheitel geschlossen und den Be- 
hälter bis zum Scheitel gefüllt, so ist an dieser Stelle kein 
innerer Wasserdruck, daher T = o. 

Dagegen wirkt dort die Last der Erdaufschüttung, welche 
p* pro qm Projektionsfläche sei. 

Dies ergibt 

2rcr-T.sina = nr 2 p 
r = q sin a 

2tiT sin a = n • q sin a p 
>$* 2T = p ? 

T = - p /- (Druck). (114) 

Hiernach lassen sich die Meridian- 
stäbe im Scheitel dimensionieren. 

3. Ringkraft im Gewölbefuss. 
Nach Gleichung (112) ist 

Tt^ sin a 
— P9 = - RiL "^- 
Mit r = q sin a ergibt sich 

R = -T + P( >. 

Nun ist der Wasserdruck p im Gewölbefuss bei gefülltem 
Behälter = pt/qm. Somit 

R = — T -f q* 

0* 

oder mit T = ^ aus Gl. (112) 

R=—£- + *• = -§-*> t/m (Zug). 

4. Ringkraft im Scheitel. 
Für Wasserdruck ist wie unter b) R = o. 
Für Erddruck ergibt sich aus Gleichung (113) 

TT-* sin a 




(115) 



mit 



R = 



^sma 

2 



und T = -£?- gemäss Gl. (114) 



+ PQ = + 



1A. 

2 



(u6) 



Die weitere Dimensionierung hat keine Schwierigkeit, wobei 
zu bemerken ist, dass eine Berechnung von Zwischenpunkten 
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zwischen Scheitel und Fuss des Gewölbes in den meisten Fällen 
nicht notwendig erscheint. 

bb) Kugelboden in Flüssigkeitsbehältern nach Abb. 70. 

1. Meridian- und Ringkraft im Scheitel. 

Wird der Druck in t/qm an 
dieser Stelle mit p bezeichnet, Abb. 70. 

so ist wie bei Abb. 69 

T = JLS-t/m. 

(Hierbei ist p = ht/qm) 

R = i*-. 

2 

2. Meridian- und Ring- 
kraft im Kämpfer. 
Bei flachen Böden kann für 

p ein Mittelwert eingesetzt wer- 
den, dann ergibt sich ähnlich 
wie oben 

2 rcrT sin a = ^rp 
T = P r = P? sinct = VJ_ t / m 

1 sin n 2 sin/* o. ' 




2sina 

_ 5 



2sma 




R = -g- p q (vergl. oben). 

3. Auskragender Teil. 

In diesem wirkt ebenfalls eine Meridiankraft T und eine 
Ringkraft T. 

Von T lässt sich der Wert am oberen und unteren Ende 
der geneigten Kragfläche leicht bestimmen. 

Am unteren Teil, d. h. am Anschluss an den 
Boden, erhält man T, indem man sich nach Abb. 70 
den Behälter unmittelbar über dem Boden durch- 
schnitten denkt und den unteren Behälterteil ins 
Gleichgewicht setzt. 

An diesem wirkt der Auflagerdruck At/m. 
Ist das Gewicht des ganzen Behälters samt Inhalt 
2 n x x • A = G, hieraus A. 

Ist W das Gewicht der Wassermenge über dem Behälter- 
boden, so hat man nach Abb. 70 

2^r!Tsina = 2nr x A — W = G— W, hieraus T. 



Abb. 71. 

r p c\Q ac 



G*, so ist 
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Am oberen Ende der Auskragung wirkt als Einzellast (Um- 
fangslast) das Gewicht der Zylinderwandung, welches mit P t/m 
bezeichnet sei. 

Dieses wird nach Abb. 71 in eine horizontale und eine 
geneigte Komponente zerlegt. Erstere ist = P ctg a und erfor- 
dert einen Zugring, welcher mit Pctgo-r 2 beansprucht ist; 

P 
letztere beträgt — — und stellt die Meridiankraft der Auskragung 

an deren oberem Ende vor. 

Der auf die Auskragung weiter wirkende Wasserdruck 
p t/qm wird nach Abb. 70 ebenfalls in eine horizontale und eine 

geneigte Komponente vom Betrag -J*— bezw. pctgo zerlegt, 
deren erstere eine Ringkraft 

m = -,P--r 

sina 

ergibt, welche durch entsprechende Eiseneinlage aufzunehmen ist. 
Die weitere Dimensionierung hat nach obigem keine 
Schwierigkeit. 

4. Behälterböden. 



Abb. 72. 




Im Anschluss an die Wasserbehälter 
sei noch eine besondere Form von ebenen 
Behälterböden behandelt. 

In Abb. 72 ist ein Boden dargestellt, 
welcher sein Auflager in der zylindrischen 
Umfassungswand und in einer mittleren 
Stütze hat. Letztere kann auch durch einen 
Einsteigzylinder ersetzt sein. In einem 
solchen Fall kann man die Tragstäbe radial 
anordnen. 

Ein Bodensegment bildet nun nach 
Abb. 72 eine beiderseits aufliegende, mit 
p t/qm belastete Platte. 

Pro lfd. m beträgt die Belastung an 
der Stelle 

A : p y x a (p t /m 
B : p r a <p 
C : p a tp. 

Für die Auflagerdrücke A und B er- 
gibt sich 
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Ar 1 + Br = pr A V (r l -rjJi±IiL + i(r 1 — r ) 

pA^fr— r ü )^(r + 2r 1 ) 
oder An + Br = £pAg> (r x — r ) |r 2 + ror, + r, 2 j 

ferner A + B = |pAg> (r t — r ) fa + r ). 

Hieraus A = |pAp J2r! 2 — ro^ — r 8 | 

B = | P Ayir 1 2 + ror 1 -2r 2 (. ( " 7) 

Es kann nun hiermit das Biegungsmoment an jeder Stelle 
leicht bestimmt werden. 

Da die notwendige Plattenstärke jedoch aus der Formel 

»-«VF 

erhalten wird, so kommt es darauf an, nicht das Maximum des 
Moments selbst, sondern dasjenige von -r- zu bestimmen. 

Nun ist M x = ipAp (x — r ) jr^ + ror, — r x — x 2 J 
b x = xa?>. 

Somit — = i P ( x — r o) fa* + r o r i — r o x — x> ) . 

b x x 

Durch Einsetzen dieses Wertes in die Dimensionierungs- 
formel kann nun die notwendige Plattenstärke an jeder Stelle 

x bestimmt werden. Das Maximum von -r-^ ergibt sich mit 



x = VjroMro + rO. (118) 

Speziell mit r = o und r! = r ist 

A = ipA9>.r 2 
B = -£-pA9>r 2 
M x = |pA?)x(r 2 — x 2 ) 

b x = xa^p 

^=.p(r*- x '). 

Das Maximum von (r 2 — x 2 ) tritt ein für x = o , wie auch 
aus Gl. (118) ersichtlich ist. 

Somit £ =ipr 2 . 

Ox max 

Daher Plattenstärke bei <r b = 40 kg/qcm, 

(T e = 1000 „ 



h = 0,39 Vi P r *- ("9) 
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Fällt die Zwischenstütze weg, d. h. hat man eine ebene, 
kreisförmige, ringsum aufliegende Platte, so wird man in Er- 
mangelung von Versuchsergebnissen leicht eine näherungsweise 
Berechnungsmethode finden können, etwa nach Analogie der 
quadratischen Platten. Bei grösserer Spannweite werden in 
solchen Fällen Unterzüge angeordnet, deren Berechnung keine 
Schwierigkeit hat, da der auf jeden derselben entfallende Anteil 
der Belastung leicht bestimmt werden kann. 
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Bogenbinder und Rahmenkonstruktion. 

Einfache Rahmen nach Abb. 73 bestehen aus einem hori- 
zontalen (geraden oder bogenförmigen) Tramen und den beiden 
(vertikalen oder geneigten) Ständern. 

Sie bilden im Hallenbau eine wichtige Rolle, denn sie kön- 
nen ausser den vertikalen Lasten auch horizontale Kräfte, insbe- 
sondere Winddruck- 
kräfte übertragen. Abb. 73. 

Es ist deshalb 
überall da zweck- 
mässig, an Stelle 
von Unterzügen auf 
Mauerwerkspfeilern 
steife Rahmen anzu- 
ordnen, wo es an 
versteifenden Zwi- 
schenwänden fehlt. 

Als Hallenbin- 
der sind Eisenbeton- 
rahmen schon mit 
Spannweiten von über 25 m ausgeführt worden. 

Derartige Konstruktionen grösserer Spannweite sind aller- 
dings im allgemeinen etwas teurer als Eisenfachwerke gleicher 
Tragfähigkeit, und es kommt dies daher, dass die Nutzlast meist 
gering ist und dann dem viel grösseren Eigengewicht des 
Binders gegenüber in unrationellem Verhältnis steht. Anderer- 
seits lassen sich aber gerade hier mit Eisenbeton als Bau- 
material architektonische Wirkungen erzielen, wie sie sich mit 
Eisenkonstruktionen nicht leicht erreichen lassen. Auch ent- 
schädigt der Wegfall sämtlicher Unterhaltungskosten für den 
grösseren Bauaufwand. 

Rahmenkonstruktionen sind im allgemeinen ein- oder mehr- 
fach statisch unbestimmt und es ist ihr Vorkommen so häufig, 
dass die Grundlagen der Berechnung hier nicht übergangen 
werden können. 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 8 
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Berechnung von Bogenbindern. (Bogen mit 2 Gelenken, 1 Gelenk 
und ohne Gelenke.) 

Bogenträger unterscheiden sich von Balkenträgern da- 
durch, dass bei ihnen nicht bloss vertikale, sondern auch hori- 
zontale Auflagerreaktionen auftreten. 

Wird also ein Träger nach Abb. 74 am Auflager A mit 
einem Kipplager, am Auflager B aber mit Rollenlager ver- 
sehen, so ist dies in statischer Beziehung ein Balkenträger in 
Bogenform, denn am Auflager B kann nur eine Vertikalreaktion 
auftreten und bei vertikaler Belastung tritt infolgedessen auch 
am Auflager A nur eine Vertikalreaktion auf. 

Abb. 74. 




Sind aber bei A und B Kipplager, d. h. sind die Auflager- 
punkte A und B fest und die Endquerschnitte bei A und B 
nur in der Lage, kleine Drehungen auszuführen infolge der 
elastischen Deformation des Bogens, so hat man in statischer 
Hinsicht einen Bogenbinder, und es treten an den Auflagern 
bei Vertikalbelastung des Bogens auch horizontale Reaktionen 
auf, da die Auflagerpunkte A und B bestrebt sind, nach aussen 
auszuweichen. Derartige Bogenbinder sind statisch unbestimmt 
und zwar ist der Zweigelenkbogen ifach, der Eingelenkbogen 
2 fach und der Bogen ohne Gelenke 3 fach statisch unbestimmt. 

Die Berechnung der statisch unbestimmten Grössen beruht 
auf der Kenntnis der elastischen Formänderung des statisch 
bestimmten Bogens, d. h. des Bogens mit Kipplager bei A und 
Kipp- und Rollenlager bei B. 

Bei diesem Binder sind die Endquerschnitte bei A und B 
frei drehbar, ausserdem ist das Auflager B nicht gehindert, eine 
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horizontale Verschiebung mitzumachen, wenn die Formände- 
rungen des Bogens dies erfordern. 

Dieser statisch bestimmte Bogen wird daher gegenüber 
den entsprechenden statisch unbestimmten Bogen als » Grund- 
system c betrachtet. Aus ihm entstehen die statisch unbestimmten 
Binder, wenn die Auflager an der elastischen horizontalen Ver- 
schiebung und Drehung verhindert werden. 

Formänderungen des bogenförmigen Balkenträgers. 

Der Bogen ist in Abb. 74 dargestellt. Da er statisch be- 
stimmt ist, sind die bei gegebener, beliebiger Belastung in den 
einzelnen Querschnitten entstehenden Biegungsmomente M x und 
Normalkräfte N x bekannt. 

Infolge der Einwirkung von N x und M x , sowie einer Tempe- 
raturdifferenz t°C erleidet das Bogenelement ds eine elastische 
Formänderung, welche durch die Änderung der Achslänge ds 
und des Winkels e zwischen den Endquerschnitten bestimmt 
ist, und zwar beträgt die Änderung von ds: 

, , , ds fN x , M x 1 . x 

Ads = ards + h^L^^T^-T * I2 °^ 

die Änderung von e: 

ds Tm x , Nx + "Fl , , 

A * = TTL-K+— F7-J < I2I > 

Hierin ist E der (als konstant angenommene) Elastizitäts- 
modul des Materials, 
M x das Biegungsmoment im Querschnitt x, 
N^ die Normalkraft, 

r der Krümmungsradius der Bogen ach se, 
F die Querschnittsfläche, 
K das Krümmungsmoment des Querschnitts, 
% die Temperaturerhöhung, 
a der Temperatur-Ausdehnungskoeffizient. 

Für die weiteren Untersuchungen kann die Krümmung 
vernachlässigt, also r = 00 gesetzt und infolgedessen statt 
des Krümmungsmoments K das Trägheitsmoment J des Quer- 
schnitts verwendet werden. 

Es ergibt sich dann 

, N x ds , , , x 

Ads = -g-p — |- azds (122) 

ds ( M x > M x ds , v 

^ = ^J T ! = ^r- (I23) 
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Dies sind die Formeln, wie sie für die Biegung von Körpern 
mit gerader Achse bekannt sind. 

Um nun den Einfluss dieser Änderungen von e und ds 
auf die Verschiebung des Auflagers B zu bestimmen, denkt 
man sich den links vom Querschnitt x liegenden Trägerteil fest- 
gehalten. Das Auflager B wird sich dann bei Änderung von 
e und a£ nach B' heben und zwar ist 

BB' = Q>£€. 

Nun lässt man den linksseitigen Trägerteil los, wodurch 
sich infolge Drehung um A der Punkt B' nach B" bewegt. 
B" ist hierbei (in Anbetracht der unendlich kleinen Änderungen) 
die Projektion von B' auf A — B. 

Somit BB" = BB'-sina 

= pA£-sina = oA£--- 

= y-Af. (124) 

Der Einfluss der Winkeländerung des einen in Betracht 
gezogenen Bogenteils ds äussert sich somit in der Verlängerung 
yAe der Spannweite. Nun verkürzt sich aber auch ds um Ads. 

Der Punkt B verschiebt sich also zunächst nach B"' und 
kommt durch Drehung um A nach B IV . 

Dabei ist BB'" = Ads, 

somit BB IV = Adscosy. 

Man hat deshalb eine endgültige Verschiebung von B um 
den Betrag yAe — Ads- cos qp, 

als Einfluss des einen Bogenelements ds. 

Im ganzen, bei Berücksichtigung sämtlicher Querschnitte, 

ergibt sich somit 

i \n M x ds.y ^, N x ds , , /»^-\ 

a1 =2 E j — 2-^p^cosy + otI. (125) 

Die Berechnung praktischer Fälle zeigt, dass der zweite 
Summand gegenüber dem ersten meist verschwindet und des- 
halb der Einfluss der Normalkraft N von vornherein unberück- 
sichtigt bleiben kann. 

In diesem Fall ergibt sich 

Al=S-- E y j^ + <**!• (126) 



Bei dieser Verschiebung des Auflagers B nach B" erleiden 
die Endquerschnitte A und B des Bogens keine Drehungen ao> 
und aco', und zwar bewirkt, wie sich aus Abb. 74 ergibt, das 
elastische Verhalten des Bogenelements ds eine Drehung des 
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rechtsseitigen Auflagerquerschnitts um 

j / j j . j B'B" , öde cos« , / x'\ 

dAco' = de — dxf) = de j — = de — - — j = deli — r-J 



= de* = 



M x xds 



1 ~~ EJ1 * 

Die gesamte Drehung der Kämpferquerschnitte ist somit 

ausgedrückt durch 

, t ^-y M x xds 
|A0)'=S-eji- 



analog 



AG) = 2 



M x x'ds 
EJ1 



[mit x' = 1 — x]. 



Für das statisch bestimmte » Grundsystem c, d. h. die Bogen- 
träger mit horizontal verschiebbaren und frei drehbaren Auf- 
lagern, wurden somit folgende Formänderungen festgestellt, 
welche bei beliebiger Belastung und der Temperaturänderung % 
eintreten: 

i. eine Vergrösserung der Spannweite 1 um 

/» M x y ds 



aI 



EJ 



+ otI, 



(126) 



2. eine Drehung des linksseitigen Endquerschnitts um 
^ M x x'ds 



( v 

ACü 



=/- 



EJl 



(127) 



3. eine Drehung des rechtsseitigen Endquerschnitts um 

W =/-£—• (128) 

Der Zweigelenkbogen. 

Beim Zweigelenkbogen (Bogen mit Kämpfergelenken) sind 
die Auflager fest, jedoch drehbar. Eine Änderung a 1 der Spann- 
weite kann nur eintreten, sofern die Widerlager um diesen Be- 
trag nachgeben oder beim Bogen mit Zugband entsprechend 
der elastischen Dehnung des Zugbands. 

Die Auflagerreaktion 
setzt sich zusammen aus 
der Vertikalkomponente 

A = rS Pa '; 



B 



fSPa 



und dem (statisch unbe- ^ 
stimmten) Horizontalschub 
H, d. h. der Bogen ABC 
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(Abb. 75) entsteht aus dem Balkenträger ACB dadurch, dass 
auf letzteren noch der Horizontalschub H einwirkt, und zwar 
bestimmt sich die Grösse von H aus der Bedingung, dass die 
durch die Formänderung des Bogens bedingte Änderung a1 
der Spannweite den Auflagerbedingungen entsprechen muss, 
d. h. bei unverrückbaren Widerlagern gleich null, beim Bogen 
mit Zugband gleich der Längenänderung des Zugbands sein 
muss. 

Da nun das Biegungsmoment im beliebigen Querschnitt 
x, y ausgedrückt ist durch 

M x = Mo-Hy, 

wobei Mq das Moment des Balkenträgers ACB, also das Moment 

im Fall H = o ist, so ergibt sich aus Gl. (126) für Abb. 75 

, __ _ v M x yds __ v (Mp — Hy)yds 
A1 — u — 2* EJ ~~ ** EJ 

S Mpyds „ xr. y 2 ds 
EJ 2* EJ ' 

woraus y M yds 

H = v j?d, • ( I2 9) 

2- E j 

Beim Bogen mit Zugband ist letzteres mit der Kraft H auf 
Zug beansprucht. Ist sein Querschnitt F und sein Elastizitäts- 
modul Ei, so erleidet es die elastische Verlängerung 

1 H 1 



Somit H 



, _ v (Mo-Hy)yds 
•' - Zä EJ 



Hieraus -^ Mpyds 

H = mr^zir (I30) 

E X F "^^ EJ 

Gang der Berechnung. 

Der Gang der Berechnung eines Bogens oder Rahmens 
irgend welcher Art mit unverschiebbaren, aber drehbaren Wider- 
lagern ist somit nach dem Vorhergehenden und sofern die ge- 
nannten Vereinfachungen zulässig sind, folgender: 

1. Einteilung der Bogenachse in eine Anzahl Lamellen ds. 

2. Berechnung der Biegungsmomente M des »Grund- 
systems«, d. h. Berechnung der Momente Mo für die Mitte der 
einzelnen Lamellen und für die gegebene Belastung, unter An- 
nahme eines festen und eines beweglichen Auflagers. 
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3- Bildung der Produkte 

M y ds 



EJ > 
wobei bei konstantem Querschnitt und Elastizitätsmodul der 
Wert für EJ nicht in Zahlen eingesetzt zu werden braucht. 

4. Berechnung des Nenners 

^ y* ds 

^ EJ 
in Gl. (129). 

5. Berechnung von H nach Gl. (129) bezw. (130). 

6. Bestimmung der endgültigen Biegungsmomente M x aus 

M x = Mo-Hy. 

Zur Dimensionier ung braucht man jetzt noch die Nor- 
malkräfte N. Diese werden am besten graphisch bestimmt, 
und zwar dadurch, dass man mit Hilfe eines Kräfteplans in den 
Bogen die Drucklinie einzeichnet, was keine Schwierigkeit hat, 
nachdem H bekannt ist.*) 

Ist nun für jeden Querschnitt M x und N x bekannt, so erfolgt 
die Berechnung der Spannungen nach einer der auf S. 91 ff. 
angegebenen Methoden. 

Der Ableitung der Formeln entsprechend gilt diese Berech- 
nungsweise für homogene Querschnitte mit konstantem Elastizi- 
tätsmodul für Zug und Druck. 

Nach den Bestimmungen der amtlichen Normen für Eisen- 
beton kann bezw. soll diese Voraussetzung auch bei Eisenbeton- 
Bogen trägem gemacht werden. 

Die Einflusslinie des Horizontalschubs. 

Berechnet man für verschiedene Stellungen einer Einzel- 
last P die Grösse des Horizontalschubs H, trägt diesen von 
der Horizontalen A'B' aus als Ordinate auf und verbindet die 
Endpunkte, so heisst die Kurve A' D B' die Einflusslinie für den 
Horizontalschub H. 

Diese Methode der Berechnung ist jedoch sehr umständ- 
lich; es bietet sich aber zur Bestimmung der Einflusslinie eine 
andere, wesentlich einfachere Methode, auf die schon Moor 
hingewiesen hat und die von Müll er- Breslau weiter ausgebaut 
wurde: die Methode der elastischen Gewichte. 



*) Die Einzeichnung der Drucklinie ist in jedem Fall empfehlenswert, 
auch wenn etwa N analytisch bestimmt wird. 
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In dem Ausdruck 
v Mpyds 

H= - EJ 



— :B 



A o o /? 

j 1 Einfacher kalken mit tv- y *& ietes/etl * * 

Mim i7i * 4 



> 1 
! Einflusslime des Horizontalschubs H \ 


\ sowie der Wem 


, Ha 

y 






z> 




i 


! 5*" 




! 
- 1 



y*ds 

ist nur der Zähler von der 
Belastung abhängig. 

Für eine Einzellast P = i 
bei a ist nun beim Balken- 
träger A B das Moment im 
Querschnitt a (vgl. Abb. 77) 
1 . a . a' 



M a = 



1 



A'*>- 



^^mmr 



'^irmrrniMTTTm^ ^, 



Es ist also 



somit die Momentenlinie die 
gebrochene Linie AEB und 
daher im beliebigen Quer- 
schnitt x das Moment M 

für x < a 

n* x a a' xa' 

M = T .- T - = —, 

für x > a 

x' aa' x' a 

" "1"' . 



M = , 1 
a' 1 



* M yds 
r EJ"" 



2 





xa' yds 
Abb. 77. 



1 yx'a yds 

^r r""Ej" 




Dieser Ausdruck stellt aber nichts anderes vor, als das 
Biegungsmoment M a im Querschnitt a eines mit den »elastischen 

Gewichten« w = -^- f s belasteten einfachen Balkens von der 

EJ 
Spannweite 1 (vergl. Abb. 77). 

Es ist nämlich der Einfluss der rechts vom Querschnitt a 

gelegenen Lasten auf das Moment M a : 

M a = T 2-Ej-x'.a. 
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Die links gelegenen Balken ergeben 

J 

somit _ * xa' yds , ^ x'a yds 

^r 1 "ej- + £— -et 

Man braucht also nur die Biegungsmomente eines mit 
w = -jr-T- belasteten einfachen Balkens zu berechnen, um den 
Ausdruck y M y d s 



in GL (129/130) für alle Stellungen einer Einzellast und durch 
Division mit der nur von der Bogenform und -abmessung abhäng- 
igen Grösse ]>] y E y s den Horizontalschub für diese Laststellungen 
zu erhalten. 

Einflusslinie für das Biegungsmoment M x . 

Nach GL 127 ist M x = M — Hy. 

Hiernach könnten die Einflusslinien für M x aufgetragen 
werden als Differenz der Linien für Mo und Hy. 

Um jedoch die einmal aufgetragene Linie für H für sämt- 
liche Momente M x benützen zu können, schreibt man nach 
Müll er- Breslau letztere in der Form 



M « = y[y— H } ( J 3i) 



Da nun das Moment M für einen mit P = 1 im Quer- 
schnitt x belasteten Balken unter der Einzellast den Wert 

xx' Ma 

M = — j— besitzt, so ist die Einflusslinie .für — - dargestellt durch 

die gebrochene Linie ASB mit ^- als Ordinate von S(s. Abb. 76). 

Die Einflussfläche von -^ _ h1 ist also die in Abb. 76 

schraffierte Fläche, welche links von D positiv, rechts negativ 
zu nehmen ist. 

Um das Moment M x im Querschnitt x zu erhalten, braucht 

M 
man den Wert von — - — H nur noch mit dem dem Querschnitt x 

entsprechenden y zu multiplizieren. Est ist also das Biegungs- 
moment M x im Querschnitt x für eine Einzellast P bei a aus- 
gedrückt durch Mx _ y .p. z# 

Wenn die gebrochenen Linien A S B für sämtliche Quer- 
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schnitte des Bogens gezeichnet werden, so hat man in einer 
Abbildung die Einflusslinien für sämtliche M x vereinigt. 

Mit Hilfe dieser Einflusslinien lässt sich die für jeden 
Querschnitt ungünstigste Laststellung leicht bestimmen. 

Zur Berechnung der Randspannung im Querschnitt braucht 
man ausser dem Axialmoment M x noch die Normalkraft N x , 
deren Bestimmung etwas unbequem ist. 

Es empfiehlt sich deshalb bei homogenen Querschnitten 
statt des Axialmoments M x und der Normalkraft N x das Kern- 
punktsmoment M K zu benützen, weil dabei die Bestimmung 
von N x wegfällt, indem die Randspannung einfach durch 

Mb 
a = ^ ausgedrückt ist. 

Dieses Kernpunktsmoment wird dadurch erhalten, dass 
statt der Ordinate y der Bogenachse die Ordinate y k des oberen 
bezw. unteren Kernpunkts des Bogenquerschnitts eingesetzt wird. 

Spezialfälle. 

i. Halbkreisbogen mit konstantem Querschnitt. 

Abb. 78. 




f^illiljjjj^ 

\ Ein flu sslin ie des Honzontalschubs 

4- 




Infolge der mathematisch scharf bestimmten Bogenform 
hat man nicht notwendig, den Bogen in eine endliche Anzahl 
Lamellen zu teilen, für diese die elastischen Gewichte zu be- 
stimmen und nach dem für die Einflusslinie des Horizontal- 
schubs angegebenen Verfahren weiter zu rechnen, sondern es 
ist das Moment des mit den elastischen Gewichten 



a y ds 

wdx = -W- = 
E J 



r 2 sin <p d q> 
EJ 
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belasteten Balkens von der Spannweite 1 = 2r unmittelbar 
ausgedrückt durch 

d 2 M __ r 2 sin q> d q> 

"di?" — W — Ejdi ' 

oder, da dx = dssinqp = r sin 9? d(p 

d 2 M __ __r_ 
dx- - "Ej* 

Hieraus durch zweimalige Integration 

M = drr x(1_x) = -fEj** 1 -*)- 

Ferner ist 



/*y 2 ds /*r s sing> , ^r 8 



^i 8 
16EJ 



Somit für eine Einzellast P = 1 bei x 

1 



H== ^EJ 



x(l-x) 



»1« 



16EJ 

oder für beliebige Lasten P bei a 

H = ^r2Pa(l-a). 032) 

2. Parabelbogen mit konstanten Jcosqp. 

In analoger Weise wie unter i. erhält man hier 

H = -^^PaO-^CP + la-a 2 ). (I33) 

Der Wert von l 2 -(- la — a 2 schwankt zwischen i,ool 2 (am 

Kämpfer, a = o) und 1,25 l 2 Am Scheitel, a = — V Führt man 

nach Vorgang von Müll er- Breslau, oder Weyrauch, Elastische 
Bogenträger, hierfür einen Mittelwert ein, und zwar unter Be- 
rücksichtigung des Umstandes, dass die Verhältnisse im Scheitel 

den Ausschlag geben, den Wert — , so erhält man 

H = ^-.-i-i;Pa(l — a). (134) 

4 

Mit dieser Formel reicht man bei Parabelbögen beliebiger 

Pfeilhöhe, sowie bei flachen Bögen, die sich der Kreis- oder 

Parabelform nähern, in praktischen Fällen meist aus. 

Für weitere Spezialfälle diene nachstehende Tabelle, in 
der für den ganzen Träger das Trägheitsmoment als konstant 
angenommen ist. 
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Abb. 79 a. 




H 



— ($* a8 \pi 5 gl' 
~~ Uh hl 2 / r "T" 32 h 



Abb. 79 b. 




A.ph;ph-H = -^-ph 



Abb. 79 c. 



W > 




L H = 



»LL + hs + hJL 

3 Ji ^ 2 






w 



5 MJL 
6 



'[t*-('+"+-£)] 



gl 2 



*£i 




jf H 






Abb. 79 c 



■J 



DDL-D. 



H = 



r_ c -_ jl _l ai — a2 — c8 i P 
Lrj, + g J 



2hs J 



•hb 



-H- 



c * p * c 



^p4 : i' +6bc+b .-| ; 



2hs J 
3 Ji 



hb 



Abb. 79 f. 




W*ph-H 




H = o,5W + 
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Unter Berücksichtigung der 
Normalkräfte erhält man ferner für 
Abb. 79 g und eine Einzellast P 
bei Abszisse a: 




X 



- I"i2h(l-a)4-- f 1 L( 3 l*- 4 a 2 )l^ T - 

24 cos y L 1 J E J 



smqp 



EF 



4rrH ^r ßh'-fs^h + V 1 + 

3 E J t ^ 3 E J cos <p L ' J 



3E 
ferner für Abb. 79 h 



1 cos y 
E F 



Pa, 



H = 



Pa(l-a)t 



gl» 



»(•+fri+A) 



nUto 



Abb. 79 h. 



liliiiüiini.miii 



! J.F 



Ji 



Abb. 80. 



Bogen ohne Gelenke. 

Sind die Bogenenden in einem als unverrückbar zu be- 
trachtenden Fundament fest eingespannt, oder sitzen die Bogen 
mit ihrer ganzen Endfläche auf dem Fundament auf, so ent- 
stehen ausser einem Horizontalschub H noch 2 Endmomente 9Jt 
und 9ft' und der Bogen ist 
3 fach statisch unbestimmt 
(Abb. 80). 

Die Drucklinie geht in 
diesem Fall nicht durch die 
Mitte bezw. den Schwerpunkt 
der Kämpferfuge, sondern liegt 
exzentrisch. 

Ist die Exzentrizität e m 
und die Grösse des Auf lager- 
drucks (normal zum Auf lager- 
querschnitt) N, so entspricht dies einem Endmoment 3ft = N . e 
zusammen mit einem zentrisch wirkenden Auflager druck N. 

Der Bogen ohne Gelenke entsteht somit in statischer Be- 
ziehung aus dem statisch bestimmten Balkenträger (Abb. 74) 
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Abb. 81. 




dadurch, dass man auf 
letzteren noch den Hori- 
zontalschub H und die 
Endmomente 2ft und 3Jt' 
einwirken lässt. 

Das Endmoment 9R 
ergibt seinerseits 2 Auf- 
lagerreaktionen vom Be- 
trag ^- (Abb. 81); das Moment ätt' die Reaktionen -?—. Der 

Einfluss dieser Endmomente auf das Moment im Querschnitt x, y, 
welches beim Grundsystem nunmehr mit M bezeichnet sei, ist 
deshalb w ^ 
= 3014- ~y x p x 

oder = 3fl(i_^) + gJt<3- 

oder = m ~ + 3ft' -y . 

Hierzu kommt noch der Einfluss von H mit M = — Hy. 
Das endgültige Biegungsmoment im Querschnitt x, y ist somit 
ausgedrückt durch 

M x = Mo + aR^ + Wf-Hy. (135) 

Setzt man diesen Wert in die Gleichungen (126/128) ein, 
so ist die Formänderung des Grundsystems ausgedrückt durch 



M = 8Rs^+a^s^-Hs4r 






•fS#j-yds 



x'ds 



EJ1 2 



■HS^jr + S^x'ds 

HS^ + S^ds. 



(136) 



Aus diesen Gleichungen können die statisch unbestimmten 
Grössen 9Ä, 9Ä' und H bestimmt werden, worauf sich die Bie- 
gungsmomente M x aus Gl. (135) ergeben. Vorausgesetzt ist da- 
bei, dass der Einfluss der Normalkräfte vernachlässigt werden 
kann. In diesen 3 Elastizitätsgleichungen ist von den vorkom- 
menden Summenausdrücken nur je der letzte in jeder Gleichung 
von der Belastung des Rahmens abhängig, muss also für jede 
Belastung, für die man den Bogen berechnen will, besonders 
bestimmt werden; alle andern Summen sind nur von der Form 
des Bogens und seinem Querschnitt abhängig, können also 
bei gegebenem Bogen ein für allemal bestimmt werden. 
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Sind die Widerlager fest und unverrückbar, so ist in obigen 
Gleichungen a1, ag> und ag>' je gleich null zu setzen. 

Will man dagegen den Einfluss einer Temperaturerhöhung 
% bestimmen, welche beim Grundsystem eine Vergrösserung des 
ganzen Bogens (der sich selbst ähnlich bleibt) und damit auch 
eine Vergrösserung der Spannweite 1 um den Betrag 

a1 = a-T-1 
hervorrufen würde, so hätte man den Wert — a%\ für a1, sowie 
M = o und Aw = Act)' = o in Gl. (133/135) einzusetzen und 
würde daraus 9Jt = 9Jt', sowie H erhalten. 

Gang der Berechnung. 

Der Gang der Rechnung für einen 3 fach statisch unbe- 
stimmten Binder ist somit folgender: 

1. Einteilung der Bogenachse in eine Anzahl Lamellen von 
der Länge ds. Die Lamellen brauchen selbstverständlich nicht 
gleich lang zu sein. Wirken auf den Bogen Einzellasten, so 
wird man zweckmässigerweise die Lamelleneinteilung nach den 
Einzellasten richten. 

2. Berechnung der Biegungsmomente M für das (statisch 
bestimmte) »Grundsystem« und die gegebene Belastung. 

Hierbei kann man die Biegungsmomente für die Endquer- 
schnitte sämtlicher Lamellen berechnen und hierauf als ver- 
glichenes Biegungsmoment für jede Lamelle das arithmetische 
Mittel der Biegungsmomente für den Anfangs- und Endquer- 
schnitt der einzelnen Lamellen nehmen. 

3. Bildung sämtlicher, in Gleichung (136) vorkommender 
Summenausdrücke. 

4. Aufstellung der Elastizitätsgleichungen und Berechnung 
von 9Ji, 9ft' und H aus denselben. 

5. Bestimmung der endgültigen Biegungsmomente M x aus 
Gleichung (135). 

6. Einzeichnung der Drucklinie und Bestimmung der 
Normaldrücke. 

Um die Drucklinie einzeichnen zu können, muss zunächst 
die Lage derselben in einem beliebigen Querschnitt analytisch 
bestimmt werden. 

Beim symmetrischen Bogen mit symmetrischer Belastung 
wird man hierzu den Scheitelquerschnitt wählen, weil dort die 

Drucklinie horizontal verläuft. Es ist dann nur ihre Exzentrizi- 

M 
tat e zu bestimmen, welche den Wert e = -~- hat, wobei M 8 das 
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nach Ziffer 5 berechnete Scheitelmoment und H der Horizontal- 
schub bezw. die Summe der Horizontalkomponenten aller auf 
den halben Bogen einwirkenden Lasten ist. 

Bei unsymmetrischem Bogen oder unsymmetrischer Be- 
lastung bestimmt man in analoger Weise aus H, V und M den 
Neigungswinkel und die Exzentrizität der Drucklinie. 

Der weitere Verlauf der Drucklinie kann mit Hilfe des 
Kräftepolygons ohne Schwierigkeit eingezeichnet werden. 

Vereinfachung der Elastizitätsgleichungen. 

Wenn auch die Berechnung von 2- oder 3 fach statisch 
unbestimmten Systemen nach den entwickelten Elastizitäts- 
gleichungen keine Schwierigkeit bietet, so ist sie doch etwas 
umständlich, weil in jeder Gleichung sämtliche Unbekannte vor- 
kommen. Man wird deshalb nach einer Vereinfachung suchen, 
welche darin zu bestehen hat, dass die Zahl der Summenaus- 
drücke verringert wird und in jeder der Gleichungen (136) nur 
noch 1 Unbekannte vorkommt. 

Eine solche Vereinfachung gelingt auch; es ist jedoch zu 
bemerken, dass die dadurch erzielte Arbeitsverringerung nicht 
immer sehr erheblich ist. 

Es soll nun im folgenden ein zur Vertikalachse symme- 
trischer Bogen vorausgesetzt werden. Die Belastung ist beliebig. 

Infolge der Symmetrie der Bogenform scheint es geboten, 
an Stelle von x und x' den Wert j (vergl. Abb. 81) in die 
Rechnung einzuführen. Man setzt also 

x = y — 5 und x' = y + S 

in die einzelnen Summenausdrücke ein und erhält dann nach 
entsprechender Umformung aus den Gleichungen (136) die nach- 
stehenden: 
aji + a»' ^ ds Tj^y ds , ^ M o ds , , \ 

(SR -SRO S|^+ o +S ^^ = AC + ACO' (137) 

9W + y v yds Tjv,y 2 ds v M yds _ , \ 

2 <** EJ n Zt E j -T2u EJ " — A1 - / 

Bei unverrückbaren Widerlagern ist hier wieder aw = aw' 
== a1 = o. Diese Gleichungen sehen schon wesentlich einfacher 
aus und ergeben 3Jt + 2tt'; 2Ji — 3tt' und H, somit auch 9Jt und SR'. 

Nachdem nun die Herstellung der Symmetrie nach x eine 
Vereinfachung gebracht hat, erscheint es zweckmässig, auch 
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nach y eine gewisse Symmetrie herzustellen. Dies gelingt durch 
Verwendung des von Müller-Breslau eingeführten »elastischen 
Schwerpunkts« bezw. der elastischen Schwerpunktsachse. Diese 
ist in Abb. 82 als horizontale Achse eingezeichnet und liegt so, 
dass der Ausdruck ^ d s 



EJ 



t) zu o wird. 



Für den Schwerpunkt der Bogenachse müsste <2dst) = o 

ds 

sein. Statt ds ist beim elastischen Schwerpunkt -^-y einzu- 
setzen, im übrigen wird der elastische Schwerpunkt genau wie 
der Schwerpunkt einer Fläche oder einer Linie bestimmt. 
Seine Lage ist somit ausgedrückt durch 



yo = 



— ^EJ 



Setzt man nun 



v ds 



(138) 



y = yo + 9 

in die Gleichungen 137/138 ein, wobei t) je nach seiner Lage ober- 
oder unterhalb der elastischen Schwerpunktsachsen positiv oder 
negativ zu nehmen ist, so ergibt sich speziell im Fall unver- 
rückbarer Widerlager, also im Fall aü) = ag> / = a1 = o, und 
nach einigen Umformungen 



2 
2 
2 



EJ 
Mojds 



-H2- 



= o 



EJ 
Mods 



EJ 
JR^ J 2 ds 



= O 



J«+J 



EJ 



(139) 



Abb. 82. 



EJ ^l 2 

Hierbei sind 9ft und 9ft' die Kämpfermomente. 

Denkt man sich nun aber die Kämpfer A und B nach Abb. 82 
gewissermassen in das Widerlager durch die 2 starren Stäbe A S und 
B S' fortgesetzt (wobei S und S' aufeinanderfallen), und bringt an 
den Enden dieser Stäbe die 
Reaktionen an, nämlich 
M und H am Stab A S 

und 
M'u.H' = Harn Stab BS', 
so ist nach Abb. 82, ver- 
glichen mit Abb. 81: 
3ft = Hy — M 
3fr = Hy — M' 

M — M' 



A = Ao-f 
B = B -f 



1 
M' — M 



1 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 
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Somit STO — 9R' __ _ M-M' 

1 — 1 

— - Hy = — . 

Die Elastizitätsgleichungen lauten dann 

2 Mp£ds M — M' ^ £ds _ f , . 

~EJ 1 2--EJ- — °/ (140) 

v M ds M + M' ds _ \ 

** EJ 2 ^ EJ ~~ °W 

Es tritt jetzt in jeder Gleichung nur noch 1 Unbekannte 
auf, wenn als Unbekannte die Grössen H, M — M', M -f- M' 
betrachtet werden. 

Das Grundsystem ist nach wie vor der der Abb. 74 
entsprechende Träger mit einem drehbaren und einem 
verschiebbaren Auflager. 

Man kann allerdings auch auf anderem Weg als dem oben 
angedeuteten auf die Theorie vom elastischen Schwerpunkt kom- 
men, wenn man nämlich zum Grundsystem den einerseits (bei B) 
fest eingespannten Träger wählt. Am Ende des Stabes A S hat 
man dann 3 Reaktionen, M, H und V anzubringen. 

Das Unnatürliche an dieser Lösung ist jedoch die Wahl 
des einerseits eingespannten , andererseits frei auskragenden 
Trägers als Grundsystem. Natürlicher ist der oben eingeschlagene 
Weg, bei dem der beiderseits frei aufliegende Träger als Grund- 
system gewählt wurde. 

Die Gleichungen (140) können für den eingespannten 
Bogen mit unverrückbaren Widerlagern auch unmittelbar aus 
Abb. 82 dadurch gefunden werden, dass analog den Gleichungen 
(126/128) S. 117 für die Endquerschnitte SS' der mit den 
Kämpfern fest verbundenen Stäbe AS und BS' für den dem 
Bogenträger Abb. 82 entsprechenden Balkenträger die Ver- 
schiebung und Drehung bestimmt und gleich null gesetzt wird. 

Die Bedingungen hierfür sind: 

9 ds ___ 



2M X 



EJ 



2M 5 -^-=o (141) 
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Mit Einsetzung von 

\t \m M + M' M — M' T , , 

M x = Mo =j= j — j — Hg (142) 

und Berücksichtigung von 

2- E j — °> 2. E j -°» Tf "° 
ergibt sich 

— ej H2"ej^ = 

v Mo 1 d 1 M-M' g »ds _ 

^~EJ 1 — ^^EJ~ = ° ( r 43) 

V M ds M + M' ^ ds __ 

^ EJ 2 ^~ET - °" 

Ist hieraus H, — j — , — x - — bestimmt, so ist 

das Kämpfermoment 

• 3» = Hy -M 

Stt' = Hy -M', (144) 

und das Scheitelmoment 

lLf TOT M + M' TT 

M 8 = M =j= Ht) s , 

während das Moment im beliebigen Querschnitt j, t) durch 
Gleichung (142) gegeben ist. 

Einflusslinien für den Bogen ohne Gelenke. 

In den Gleichungen (143) sind die Summen 

^ 9*ds . y ^ds t v ds 
^ EJ ' ^ EJ ' ** EJ 

von der Belastung unabhängig, können also bei gegebenem 
Träger ein für allemal bestimmt werden. 

Die 3 übrigen Summen sind von der Belastung abhängig 
undjman erhält sie nach Analogie von S. 1 20/1 21 für die Be- 
lastung des Bogen s durch eine Einzellast P = 1 bei Abszisse a 
als Biegungsmomente einfacher, mit den elastischen Gewichten 

9ds Eds ^ und ds 



EJ ' EJ ""~ EJ 
belasteter Balken im Querschnitt a, und zwar 

als Biegungs- Abb g 

moment eines •* ' 



einfachen, mit j * . j 

" * 1 | I 1 * 

kA/~ ▼ T 



belasteten 
Balkens ; 



h 
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Abb. 


83 b. 


t 


I 


t; 


*]' 


i 


J 


* * 








/ 1 



-SM 



Abb. 83 c. 

IM I I | I | 1 I 



-SM 



£ds_ 
EJ 



ds 
EJ 



als Biegungsmoment 
eines einfachen, mit 



w x = 



jds 



EJ 
belasteten Balkens; 

als Biegungsmoment 
eines einfachen, mit 



w = 



ds 



EJ 
belasteten Balkens. 



M — M' 



1 



und 



M + M' 



Damit sind die Einflusslinien für H, 

bestimmt. 

Wenn die Kraftrichtungen der positiven w y , w x und w von 
oben nach unten gehen, so sind die Biegungsmomente in 
Abb. 83 a, b, c positiv zu nehmen, wenn am Balken oben Druck 
und unten Zug entsteht. 

Die Einflusslinien von H, — ~ — und — — — können dazu 

1 2 

dienen, mit Hilfe der Gleichungen (142) die Einflusslinie für 

das Moment in einem beliebigen Querschnitt des Bogens zu 

bestimmen. 

Für bestimmte Belastungsfälle, z. B. Eigengewicht allein 
oder Eigengewicht + halbseitige Verkehrslast, empfiehlt sich die 
Konstruktion der Drucklinie. 

Zu diesem Zweck ist notwendig, die Lage der Drucklinie 
in einem Querschnitt rechnerisch festzulegen, also etwa im 
Scheitelquerschnitt. Dort ergibt sich die Richtung der Druck- 
linie R aus der Zusammensetzung von H und V, ihre Exzentri- 

zität aus e = -^-. 

Vom Scheitel ausgehend wird die Drucklinie in bekannter 
Weise eingezeichnet. In den Kämpferpunkten hat man dann 
insofern eine Kontrolle, als die graphisch gefundene Druck- 
linie mit der in gleicher Weise wie im Scheitel berechneten 
Lage übereinstimmen muss. 

Zur Berechnung der einzelnen Fugen ist das Biegungs- 
moment und die Normalkraft erforderlich. 

Beide erhält man aus der Drucklinie und dem Kräfteplan, 
indem aus letzterem die Grösse der Normalkraft, aus ersterer 
die Exzentrizität hervorgeht, falls nicht M nach Gleichung 142 
bestimmt werden will. 

Die Benützung der Drucklinie zur Bestimmung der Fugen- 
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Pressungen fällt weg, wenn für die fragliche Fuge die Einfluss- 
linie für das Kernpunktsmoment, M k , aufgezeichnet wird. Die 



Randpressung ist dann unmittelbar a = 



W 



Bogen mit 1 Gelenk. 

Derartige Bogen sind bis jetzt kaum ausgeführt, können 
sich aber doch in manchen Fällen als praktisch erweisen und 
sollen deshalb hier kurz erwähnt werden. 



Abb. 84. 




Einfacher Balken mit W.sowie h^»^/ belastet 

JIM**' • ' ' 



■ÄX'^ 



" or H]f s 




Einfacher Balken mit 
K m <$r belastet 



*lf I MIM«' J - U ^ 

f ll|lH \Mk 




Abb. 84 stellt einen solchen Eingelenkbogen mit sym- 
metrischer Bogenform dar. Das Gelenk liegt im Scheitel. Der 
Bogen ist zweifach statisch unbestimmt und es können die End- 
momente M und M' als die statisch unbestimmten Grössen be- 
trachtet werden. Die Grundform ist dann der Dreigelenkbogen. 
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Werden dessen Momente mit' Mo bezeichnet, so ergibt 
sich für beliebige Belastung und eine Tempef aturänderung t 
M und M' aus: 



M + M- 



M — M' 

1 



t l EJ + / EJ 



oll = O 



EJ - °' 



Für den beliebigen Querschnitt y, y' ist 

Ti>r M , M-M' . M + M' 
M x = MoH = ? -f _t_y<. 



2f 



Der Horizontalschub ist 

H = H + 



M + M' 

2f 



(145) 
(s. Anm.) 



(145 a ) 



(145 b ) 



/ 



wobei H den Horizontalschub im Grundsystem (Dreigelenk- 
bogen) bedeutet. 

Für eine Einzellast P = i bei a, b stellt der Ausdruck 

Mrt v' ds 

— ^-v — die elastische vertikale Verrückung des Punktes j, y' 

im Belastungsfall M = M' = i • f vor und ergibt sich als das 
Biegungsmoment M x eines einfachen, beiderseitig frei aufliegenden 
Balkens von der Spannweite 1, der mit den elastischen Gewichten 

w y = y E T s sowie der Einzellast W = {-2^-p — 2 y £ T s \ be- 

/IVLr ds 
— ^ — die vertikale Durchbiegung 

des Punktes a, b beim Dreigelenk bogen im Belastungsfall 



Anm. Die Formeln (145) kann man mit Hilfe des Satzes vom Mini- 
mum der Formänderungsarbeit wie folgt ableiten: 



/•Mx'ds __ 
J EJ ~ 



min; daher 



yv 



Mit 



dM x 

dM 



y 



dM x ds 

dM EJ 

aM s 



= o und 



ß 



M«4£4i--a 



dM' EJ 



y 



= f + ff wad jw = ~f + Tf aus (I46) ergibt sich 






oder durch Subtrak- 
tion und Addition 
beider Gleichungen 






erhält man 



/r y' ds 
V. T =0 

/ M„y'ds M + M' f y'*ds __ \ 
ej + 2 f y ej -° 

/* M o£ ds M — M' /• s'ds __ 

J EJ + ^T— 7 EJ -°j 



wie oben. 
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M = — ; M' = vor und wird als Moment eines ein- 

2 ' 2 

fachen, mit w r = -|r-^ belasteten Balkens erhalten.*) 

Die Form der auf diese Weise erhaltenen Einflusslinien für 
H = — L ~ — und j — ist aus Abb. 84 ersichtlich. 

Dass / °^ T s negativ (also H positiv) wird, ergibt -sich am 
einfachsten aus dem Belastungsfall P = 1 bei —. Für diesen 

sind sämtliche Momente M des Dreigelenkbogens negativ, somit 
auch das Integral. 

Sofern der Bogen im Scheitel eine ausschlaggebende Einzel- 
last aufzunehmen hat, nähert sich seine Drucklinie der Spitz- 
bogenform. 

In Fällen, in denen — ohne dass eine solche Einzellast 
im Scheitel vorhanden wäre — aus anderen Gründen ein Spitz- 
bogen gewählt wird, kann es zweckmässig sein, diesen als ein- 
gespannten Bogen mit Scheitelgelenk auszuführen. 



*) Beim Dreigelenkbogen hat man für eine Einzellast P = 1 bei 
a, a' (wobei a < — 1 zur Bestimmung des Ausdrucks — ^-= : 

für x< a: 

™ a tt a ' a a ' a Ar ,\ a ' a . a y' 

M = Ax — Hy = — x T y = -=- x T (1 — y ') = T x =^- 

. 1 2f J 1 2f v J ' 1 2 ' 2 f 

fürx>a: 

m = Bx'-Hy = A*' — ^y = t*' — ^ ( f -y0 = t x '--+-^ 

J 1 2f J 1 2f VJW 1 2 ' 2 f 



somit 



i,M y'ds __ t, a'xy'ds L ax'y'ds L a y'ds , L a y' 2 ds 
o~Ej--f-EjT" + f-ElT fy-ET + T^f^r 

= f| a'xy'ds j g _a^yjls ~l f^yds 4, y' 2 ds | 
Lo E J1 a E J1 J lo E J EJf/ 

Der Ausdruck [ ] stellt aber das Biegungsmoment eines mit den 



a 

2' 



y^s 



»elastischen Gewichten« J ~ T ° , der Ausdruck < > — eines mit der Einzel- 
EJ \J2 

last | } in Feldmitte belasteten Balkens vor. 

M r d s 
Beim Ausdruck 2 — ^7 — ergibt sich in analoger Weise 

^ Mpgds _ p^ a'xgds 4, ax'gds ~\ /i,£ds ' £j^ds\ a 
f ~^EJ- " Lo EJ +f Ej J-tf-ET-f-Er/T' 
wobei aber bei symmetrischer Bogenform die Klammer j zu wird. 
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Berechnung von Rahmen mit beliebiger 

Felderzahl. 

rvahmen dieser Art sind im Eisenbeton sehr häufig. Wir 
finden sie in jeder Deckenkonstruktion nach Abb. 85, welche 
einen über mehrere Stützen durchlaufenden Unterzug mit an- 
schliessender Deckenplatte darstellt. 

Abb. 85. 



f 



Derartige Konstruktionen werden nun allerdings meist so 
berechnet, dass für den horizontalen Tramen (Unterzug) frei dreh- 
bare Auflagerung auf den Mittel- und Endstützen und für die 
Stützen zentrische Belastung angenommen wird. 

Diese Berechnungsweise kann zwar bezüglich der Unter- 
züge nicht beanstandet werden, führt aber bei den Stützen zu 
mehr oder weniger erheblichen Ungenauigkeiten. 

Es lässt sich deshalb häufig eine genauere Berechnung der 
Biegungsmomente, welche vom Tramen in die Stützen über- 
tragen werden, nicht umgehen, und zwar am wenigsten in solchen 
Fällen, in denen durch Spiralarmierung der Stützen versucht 
wird, diese so schlank als möglich zu halten. 

Die Berechnungsmethoden, welche sich für solche Rahmen 
in der Literatur finden, sind meist für praktische Zwecke zu 
umständlich. 

Die nachstehend gegebene Berechnungsweise vereinfacht 
die Aufgabe so weit, als überhaupt möglich sein dürfte, ohne 
dass die Genauigkeit darunter notleidet, und gestattet ausserdem 
die Ableitung allgemeiner Formeln für häufiger vorkommende 
Spezialfälle. 

Sie beruht auf der nachstehend entwickelten Erweiterung 
der Clapeyronschen Gleichungen. 
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Die Clapeyronschen Gleichungen für Vertikallasten und 
äussere Momente. 

Die Clapeyronschen Gleichungen geben für kontinuierliche 
Träger mit frei drehbarer Stützenlagerung und für gleichmässig 
verteilte Belastung der einzelnen Felder die Beziehung zwischen 
je 3 aufeinanderfolgenden Stützenmomenten und gestatten so- 
mit die Berechnung sämtlicher Stützenmomente des Trägers, 
indem sie der Reihe nach für je 2 aufeinanderfolgende Öff- 
nungen angeschrieben werden. 

Sie lauten (Abb. 86) 

Abb. 86. 



fTITTTT^^ 

-ln-2 "j- — In 1 — j -7n t-^tw 



M n _ 1 l n _ 1 + 2M n (l n _ 1 + l„) + M n+1 l n = - Up - 1 4 18n - 1 - 11 ^. (146) 

Einen allgemeineren Fall dieser Gleichungen bildet die 
»Dreimomentengleichung« , welche für beliebige Einzellasten 
gilt und lautet (Abb. 87): 

Abb. 87. 

*- l±±ju li± m - - 



77-1 I j 4 ' h j 



— a- — >j 



.1 

n-i n 

Mn.J,,.! + 2M n (l n _ 1 + l n ) + M n+1 l n 

= --j-^2Pa(l-a)(14-a)-fSPa(l-a)(2l-a). (147) 

Jn_1 n-1 ln n 

Bei fester Verbindung zwischen Tramen und Stütze wird 
nun allgemein die Stütze auf Biegung beansprucht, sofern die 
Tangente an der Biegungslinie des Tramens über den Stützen 
nicht zufällig eine horizontale Lage hat. 

Die Stütze widerstrebt dieser Biegung, reagiert somit auf 
den Tramen mit einem gewissen Drehmoment, und so ist der 
Tramen ausser durch Vertikallasten auch noch durch gewisse, 
über den Stützen angreifende Biegungsmomente beansprucht, 
welche zum Unterschied von den inneren, in Gl. (146) und (147) 
mit M bezeichneten Biegungsmomenten als äussere Stützen- 
momente mit 9Jt bezeichnet sein sollen. 
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Abb. 88. Die Übertragung des Biegungs- 

W s moments geschieht nun nach Abb. 88 

T s ^&<\ in der Weise, dass auf jede der an die 

\A • _ Stütze anschliessenden Öffnungen die 

^.^-„h-^-J Hälfte des Gesamtmoments entfällt. 

Für die folgende Beanspruchung 
können jedoch ganz allgemein die 
äusseren Stützenmomente in jeder Öff- 
nung mit 9JI und 9JI', mit den der Öff- 
nung entsprechenden Indices, bezeichnet werden (Abb. 89) und 
zwar sollen diese Momente dann positiv gelten, wenn sie am 
oberen Balkenrand Druckspannungen, am unteren Zugspan- 
nungen hervorrufen. 

Abb. 89. 

4 



Z - 

Die Belastung des Balkens, der nun wieder auf seinen 
Stützen frei drehbar zu denken ist, ist also die folgende: 

Abb. 90. 

Mj t M n *j,-;^- (innere Stützenmomente) 
ffl p Wt M p WT- (äussere » » ) 

t~*:r..-t--.".^ i 

n-i n ' s n n n+1 

und es ist die Aufgabe zu lösen, die Dreimomentengleichung 
für diesen Fall zu erweitern. 

Zu diesem Zweck hat man nur nötig, die in Gleichung (147) 
vorkommenden Summenausdrücke: 

iPa(l — a)(l + a) und -SPa(l — a)(2l — a) 


für die in Abb. 89 dargestellten, die Momente 9tt und 3Jt' bildenden, 
unendlich vielen und unendlich kleinen Kräfte zu berechnen. 
Wird die bei der Abszisse a auf die Länge d a übertragene 
unendlich kleine Kraft mit p a d a bezeichnet (wobei p die Kraft 
pro Längeneinheit bei der Abszisse 1 bedeutet), so hat man für 
die das Moment 9Jt bildenden Kräfte 

■|Pa(l-a)(l + a) = /*padaa(l-a)(l + a) = pA 3 [y~-^J. 



Digitized by VjOOQlC 



139 — 



somit 



3^] 



(i5o) 



Nun ist aber 

3JI = /pada-a = p^-, 

2 Pa (1 — a) (1 + a) = 9tt [l 2 — t . 
oder, wenn man sich das Moment auf die Stütze konzentriert 
denkt, d. h. X = o setzt: 

5Pa(l — a)(l + a) = 3JU 2 . \ 

Analog erhält man > (149) 

5Pa(l — a)(2l — a) = 2 2JH 2 . ) 

Für die Kräfte am rechtsseitigen Auflager ergibt sich (am 
einfachsten durch Substitution von a durch 1 — a) 
2Pa(l — a)(l + a) = 2 3Jl'l 2 
2Pa(l — a)(2l — a) = 9tt'l 2 . 
Die Dreimomentengleichung (147) geht dann für den Be- 
lastungsfall Abb. 91 über in: 

Mn-Jn-i + 2M n (l n _ 1 + l n ) + M n + 1 l n 

= - T - L -SPa(l~a)(l + a)-r3Jl + 23Jl'll n _ 1 

11-1 »- 1 ntl J 

- f S Pa(l - a) (21 — a) - [2 3R + 2Jt'~lln. (151) 
Hierbei beziehen sich die 2 und die [ ] auf die in der 

n-l n-1 

Öffnung 1 _ , die 2 und [ ] auf die in der Öffnung 1 an- 
greifenden Kräfte und äusseren Stützenmomente. 

Durch Anschreibung dieser Gleichung für je 2 aufeinander- 
folgende Öffnungen ergeben sich so viel Gleichungen, als man 
unbekannte (innere) Stützenmomente hat. Es lassen sich so- 
mit diese berechnen und sie erscheinen bei bekannten Vertikal- 
lasten P als Funktion der zunächst noch unbekannten äusseren 
Stützenmomente 9Jt und 3JI'. 

Das Biegungsmoment M x in dem beliebigen Querschnitt x 
einer Öffnung mit der Spannweite 1 ist nach Abb. 91: 



M 



p 

_L 



Abb. 91. 



i_L 



t _ — a * ä'-r-- 






3 m-m'm-m' 
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M x = M + ^-=^x + M + 2K + *=1* x, oder 



X' 



M x = M + [M + ^]^+[M' + 9fl']-^ 



(152) 



wobei M das Biegungsmoment des bei A und B frei aufliegenden 
Balkens im Querschnitt x, d. h. das Moment im Fall M = o; 
2W = o und 3Ji' = o darstellt. 

Der Neigungswinkel q> der elastischen Linie ergibt sich 
bei beliebiger Belastung P bekanntlich aus: 

ÖEJtgp = 2Ml + M'l + |2Pa(t-a)(2l-a), (153) 



Abb. 92. 



^ 



</? 



M' 




infolgedessen bei weiterer Einwirkung der äusseren Momente 
9W und 2ft' aus: 



öEJtgp = aMl + M'l 

+ -f-S Pa (1 — a) (2l — a) + [2 3« + 50111 

1 

6EJtgy'= Ml-f 2M'l 

+ J-2Pa(l-a)(l + a) + [9Jl + 22Ä']l. 



(154) 



Die Gleichungen (151), (152) und (154) lauten für eine 
gleichmässig verteilte Last u pro lfd. m an Stelle der Einzel- 
lasten P mit 



2 Pa (1 — a) (1 -f a) = 2 Pa (1 — a) (2 1 — a) 
= fu ad- a (1 — a) (1 + a) = —^ 



(155) 



1, 



Abb. 93. 



M_ 



[ l j l j ll i l ll >" 'l ' l l l l i lTlJ :ii l M^ i ? 'ii ii iiii ^ 
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^ 



Abb. 95. 



M' 



U n _il 8 n_i 



Unl'n 



M n _! l n _! + 2 M n (l n _ x + l n ) -f M n + 1 l n = 

— [aR + iaR'Ji,,^— [2aw+aw]i n (156) 

11 — 1 o 

M x = Mo+ [M + 9Jl]y + [M' + 3R']y 

= |x(i-x)+[M + gR]^ + [M'+an']T ( Abb - 94) (157) 
6Ejt g9 > =^- + [2M + M']i + [2a» + aji']i (158) 

6EJ tgp' = ^ + [M + 2M-] 1 + [3Ä + 23»'] 1 (Abb. 95). (159) 

Anwendung auf die Berechnung steifer Rahmen. 

Es handle sich um die Berechnung eines Rahmens mit 
einer grösseren Anzahl Öffnungen (vergl. Abb. 85). 

Infolge der ungleichen Spannweite der einzelnen Öffnungen 
und der unsymmetrischen Belastung wird im allgemeinen auf 
jede Stütze an ihrer Verbindungsstelle mit dem Tramen ein 
Biegungsmoment 9Ä übertragen und umgekehrt reagiert die 
Stütze auf den Träger mit dem Moment 9Ä. 

Das auf die Stütze S n übertragene Moment {< 3Jl7 n reagiert 

auf den Balken im Betrag ▼SÄ^ und zwar ist 



anu = i^ n und an n = -i^ n 



(160) 



Vorausgesetzt, dass die Stützen ihre Höhe beibehalten, 
also unter Vernachlässigung der elastischen Längenänderungen 
der Stützen, unter Ausschluss nachträglicher ungleicher Setzungen 
der einzelnen Stützen und unter der weiteren wichtigen Voraus- 
setzung, dass elastische Horizontalverschiebungen des Tramens 
nicht möglich sind oder infolge des Zusammenarbeitens der 
einzelnen Öffnungen nicht vorkommen — welche Voraussetzung 
um so eher» zutrifft, je mehr Öffnungen der Rahmen besitzt — 
kann nun zur Berechnung der 3Ä 8 auf folgende Weise ver- 
fahren werden: 
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Abb. 96. 



Man berechnet mit Hilfe der Gleichungen (151) und (154) 
bezw. (156) und (158) über jeder Stütze den Neigungswinkel q> 
der Biegungslinie des Tramens gegen die Horizontale und setzt 
ihn gleich dem Drehwinkel a des Endquerschnitts der Stütze 
unter dem Einfluss eines im Endquerschnitt der Stütze an- 
greifenden Moments — 2R. 

Da man q> und a in Funktion von 9Ä erhält und die 
Gleichung tp = a für jede einzelne Stütze anschreiben kann, so 
erhält man so viel Gleichungen, als Stützen vor- 
handen sind, kann also sämtliche 9ft berechnen. 
Für den Drehwinkel a einer am Fuss 
frei drehbar gelagerten, am oberen Endquer- 
schnitt durch ein Moment 9R 8 beanspruchten 
Stütze hat man, sofern der obere Achspunkt 
der Stütze der seitherigen Voraussetzung ent- 
sprechend keine Horizontalverschiebung aus- 
führen kann: 

öEJ'tga = 23Ä s h. (161) 

Für die am Fuss eingespannte Stütze ergibt sich: 

öEJ'tga = f 3Ä s h (162) 

und für das Einspannungsmoment am Säulenfuss 




Abb. 97. 




M ft = 



|3n 8 



wie als bekannt vorausgesetzt werden kann. 

Wird das Trägheitsmoment des Tramens mit 
J bezeichnet, so werden die Gleichungen (161) und 
(162) zweckmässig in der Form benützt: 



1 
J' 



bezw. 

Abb. 98. 

1 m 



(163) 
(164) 



6EJtga = 23K S 
6EJtg« = faWshi 

Anwendung. 

^^ Beispiel 1. 

Es soll für den aus Abb. 98 
ersichtlichen Nebenträger (1), der 
der Mitte auf dem Haupt- 
träger, an den Enden auf Eisen- 
beton-Wandstützen aufliegt, un- 
tersucht werden, welches Bie- 
gungsmoment er im- ungünstig- 
sten Belastungsfall auf diese Endstützen überträgt, mit denen er 
starr verbunden ist. 



(1) 



■- — ^ 9. j 



..— in 
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Dabei soll der Widerstand, den der Hauptunterzug gegen 
Verdrehen erleidet, vernachlässigt werden. 

Die Untersuchung soll auf gleichmässig verteiltes Eigen- 
gewicht und gleichmässig über die eine Öffnung verteilte Nutz- 
last ausgedehnt werden. 

I. Berechnung für ständige Last (Eigengewicht). 

Abb. 99. 
M *o M i M 2 =o 

njiTiiiiiiiiiiffiimimm^ 



lo-i U'l- 




Das Belastungsschema ist durch Abb. 99 gegeben. 
Das innere Stützenmoment M! ergibt sich nach Gleichung 
(156) aus 



zu: 



2 



2M,-2l = — ^ [9K] 1 — [3R] 1 



8 2 

Die Endwinkel q> sind nach Gleichung (158) 

6EJtg<p=*?- + W l ]\ + [2Wl]\ 



— e 1 ' 1 r g 1 * 

4 "^ L 8 

= -^- + 4 SRI. 



2» 



]i + 2ür: 



Wird das Trägheitsmoment des Säulenquerschnitts mit J' 
bezeichnet, so ist für die Säule, Einspannung am Säulenfuss 
vorausgesetzt, da auf diese ein Moment — 2Jt übertragen wird: 

6Ejt g a = -tanh.i 

Zur Bestimmung von 3Ä hat man somit 

-^- + f3«l = -#3RhJ r 
oder gl 8 



W = - 



12 



l + h 



(165) 
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II. Berechnung für einseitige Verkehrslast. 




Das Belastungsschema ist durch Abb. ioo gegeben. 
Für das innere Stützenmoment erhält man nach Gl. (156) 

[3Ro]l-pi]l 



4Ml l = -^l 

4 



oder 



M x = 



_ PiL 



16 



i3tto — \W[. 



Die Endwinkel q> und <p' sind nach Gl. (158/159) 
6EJt g9 > = [MJl + ^anjl 

= -*£-- iSWbl-i 3«il + 2ÜW.1 
6EJtg^= Pil + [ Ml ]l + [2 2Ri]l 

= ^— Jg--i2Roi-i2nii+22nu 
= Api s -i^oi + ia«ii. 

Für die Stützen ist nach Gl. (164) 

6EJtga = -faHoh-jr 

6EJtgal = -lanihi. 

j£- + i3Roi-i2nn = -laRohi 



Somit 



ii 



il+fhi 



^- + [ii + |h^]3no-ian:i = o 



+^-ia«oi+[ii+|h^l^i = Q 



il 



^[l+lhi] + [(fl+thl)(2l+|hI)]3Ro=o 
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1 + fhj, 



24 



4f- (166) 



Ferner 



(l + hi)(2l + !hJ 7 ) 

^[51+1 hiJ+^i+ihiy-Ai 2 ] m = o 



sr; = 



51 + ihf 



P i» 



(l + hi)( 2 l + |hl) 24 



(167) 



Abb. 101a. 



Abb. 101b. 




Die Gleichungen (165/167) geben die auf die Wandstützen 
am oberen Ende übertragenen Biegungsmomente. 

Am unteren Ende ist volle 
Einspannungvbrgesehen. Dies 
entspricht mittleren Verhält- 
nissen, denn bei durch mehrere 
Stockwerke durchgehenden 
Stützen sind die in Abb. 101 a 
und 101 b dargestellten Grenz- 
fälle denkbar. 

Die genauere Behandlung 
dieser zwei Grenzfälle bietet 
übrigens auf der Grundlage 
der Gleichungen (151) bezw. 
(156/159) keine Schwierigkeit. 

Beispiel 2. 

Es soll der Einfluss der festen Stützenlagerung bei der 
ersten Zwischenstütze eines durchlaufenden Trägers mit mehr 
als 3 Öffnungen berechnet werden. 

Es genügt hierbei, wie Vergleichsberechnungen zeigen, 
vollkommen, die 3 ersten Felder zu berücksichtigen, d. h. über 
der dritten Zwischenstütze wiederum ein freies Endauflager an- 
zunehmen. 

Man erhält alsdann nach Abb. 102 

Abb. 102. 

m -o mi-w w~w %%.-& m^m mi-o 



10 




- W --"-+---- i r i 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 



-+— h-i — 
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aus Gl. (156) 

SMxl = -^-- ^-[2ÜR]l-[-2aR — 3»]1 
2 4 

5Ml = — i£-Jf + a» 

M - - g1 ' -Pi' + -^ 
. Ml — T5" ao + 5 ' 

nach Gl. (159) 

6Ej , g ,; = i'- + ^ + [- iE. - £ + if] . + [,»] 1 

= JE Ä- + - 3 | > - + V»L 

Auf die Stütze wird das Moment — 2 3Ä tibertragen. 

Es ist somit bei eingespanntem Sttitzenfuss nach Gl. (163) 

ÖEJtga = -f SR.h J- = -33Rh^ 

Somit 

gj» j_ 3P1 8 
20 

oder j?ü_ , j>]!_ 

3» = " V- ( l68 ) 

Für dieses Moment neben der vorhandenen Axiallast wäre 
die Stütze zu dimensionieren und es ist die Berücksichtigung 
von 9fl insbesondere bei spiralarmierten Säulen geboten, bei 
denen man oft unverhältnismässig schwache Querschnitte im 
Vergleich zu den auf ihnen ruhenden Unterzügen in der Praxis 
beobachten kann. 

Vergl. hierzu das Zahlenbeispiel in der Beispielsammlung. 



+ ^ + ^ aR1 = -32»hl 
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Versuchsergebnisse. 

Da die Berechnungsweise für Eisenbetonkörper und ins- 
besondere auch die in den amtlichen Normen vorgeschriebene, 
nur näherungsweise Gültigkeit hat und die Grundlagen der Be- 
rechnung in den meisten Fällen keineswegs sicher festliegen, 
so ist es für den Eisenbetonkonstrukteur unerlässlich, sich mit 
den Versuchsergebnissen der Materialprüfungsanstalten auf dem 
laufenden zu halten. 

Zur vorläufigen Orientierung sind im folgenden einige 
wichtige Versuche zusammengestellt. Für das genauere Studium 
ist es unbedingt nötig, die einschlägigen Veröffentlichungen 
selbst zur Hand zu nehmen. 

1. Versuche über die Haftfestigkeit. 

Als zuverlässige Versuche hierüber sind die in der Material- 
prüfungsanstalt der Technischen Hochschule Stuttgart unter 
Leitung von Baudirektor Dr. v. Bach im Auftrag des Eisen- 
betonausschusses der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie 
im Jahr 1906 ausgeführten zu nennen. 

Die nachstehenden Angaben sind den Mitteilungen über 
Forschungsarbeiten , herausgegeben vom Verein Deutscher 
Ingenieure, Heft 39, sowie 45 — 47, entnommen. 

Die Messung der Haftfestigkeit erfolgte nicht durch Durch- 
drücken eines Eisenstabs durch einen Eisenbetonkörper, sondern 
es wurde die Verschiebung der Eiseneinlage an dem auf Biegung 
beanspruchten Balken bestimmt. Dadurch lassen sich die Ver- 
suchsergebnisse unmittelbar mit den auf Grund der amtlich 
vorgeschriebenen Formeln erhaltenen Rechnungsergebnissen 
gleichen. 

a) Untersuchung der zu den Versuchskörpern verwendeten 
Materialien. 

Der Zement stammte von den Portlandzementwerken Heidel- 
berg und Mannheim A.-G. in Heidelberg, der verwendete Sand 
und Kies aus dem Rhein in der Nähe von Speyer. 
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Die Untersuchung der zu der Mehrzahl der Balken verwen- 
deten Materialien hatte folgendes Ergebnis: 

a) Sand. 

Gewicht, lose eingefüllt 1,762 t/cbm 

Spez. Gewicht 2,550 t/cbm 

Hohlräume, ermittelt durch Einfüllen von Wasser in 
den trockenen Sand . . 33,5 °/ des Gewichtsvol. 

Siebprobe : 

Sieb mit 900 Maschen 89,6% Rückstand 

„ von 0,34 mm Maschenweite 76,7 (Gewichtsproz.) 

0,60 55,3 

1,00 45,3 

• 2,5 32,8 

5,3 10,3 

8,0 1,2. 

b) Kies. 

Gewicht, lose eingefüllt 1,642 t/cbm 

Spez. Gewicht 2,56 t/cbm 

Hohlräume 35,i°/o- 

Siebprobe : 

Sieb von 0,34 mm Maschenweite 94,4% Rückstand 

0,60 91,8 

1,0 92,0 

2,5 90,6 

5,3 77,8 

8,0 46,0 

9,7 24,5 
13,5 1,0. 

c) Gemisch aus 3 Raumteilen Sand und 2 Raum- 
teilen Kies. 

Gewicht, lose eingefüllt 1840 kg/cbm. 

d) Gemisch aus Zement, Sand und Kies. 
Raumverhältnis 1 : 4 
Gewichtsverhältnis 1400 : 4. 1840 = 1 : 5,26 

Spez. Gewicht des fertig gestampften Betons: 2,28 t/cbm. 

e) Untersuchung des Eisens. 

Diese ergab eine Streckgrenze von 2400—3400 kg/qcm, 
„ Zugfestigkeit „ 3600—4500 „ . 
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b) Versuchsergebnis für Balken mit 1 Eiseneinlage ohne Haken. 

Abb. 103. 



± 



■wo 



Vi 



■ 2.00 

Tabelle i. 



<b-< 













Last P k * 


Spannungen, 




b 


h 


Eiseneinlage 




Alter 

ca. 


beim 


berechnet nach den 
amü. Normen 








(ohne Haken) 


73^ 
PQ 


Tage 


ersten 
Gleiten 


Bruch 


kg/qcm 




30 


30 


i(D 25 


1 


50 


4240 


4240 


30 


879 


2,9 


11,0 




n 


r> 


(gezogen, blank) 


2 


50 
Mon. 


3 750 


3 750 


2 7 


773 


2,5 


9,7 




r> 


r> 


r> 


4 


6 


5290 


5290 


38 


1100 


3,6 


13,8 


bei P = 5000 kg 


n 


n 


» 


10 


6 




5 550 


37 


1097 


3,6 


13,7 




r> 


n 


rt 


11 


6 




5 750 


39 


1141 


3,8 


14,3 




n 


n 


n 


15 


6 
Tage 




6500 


43 


1278 


4,2 


16,1 




n 


r> 


KD 2 5 

(Handelsware 
mit Walzhaut) 


5 


50 


7000 


7500 


53 


1539 


5,i 


19,2 


bei P = 7500 kg 


V 


fi 


« 


8 


50 
Mon. 


6000 


6500 


46 


1330 


4,4 


16,6 


bei P = 6500 kg 


n 


n 


71 


9 


6 


8500 


9000 


61 


1811 


5,9 


22,7 




n 


n 


rt 


16 


» 


8 750 


9000 


61 


1808 


5,9 


22,5 




V 


n 


n 


17 


r> 


8000 


8 750 


58 


1733 


5,7 


21,7 




» 


r> 


n 


19 


n 


8000 


8500 


56 


1686 


5,5 


21,0 




20 


30 


1 18 

(mit Walzhaut) 


3 


yj 


5 500 


6000 


69 


2 355 


5,9 


21,1 




» 


» 


y. 


6 


» 


5000 


5 750 


65 


2214 


5,6 


19,9 




V 


n 


n 


12 


rt 


6500 


6500 


7 2 


2 475 


6,3 


22,3 




15 


30 


1 CD 22 


7 


r 


5 500 


6000 


76 


1722 


8,4 


18,5 




7) 


» 


n 


13 


n 


5 500 


5650 


70 


1535 


7,9 


17,0 




n 


n 


» 


14 


T) 


7250 


7 2 50 


88 


2003 


9,9 


21,7 




30 


30 


1 O32 


20 


n 


8500 


8500 


48,8 


1058 


5,7 


17,0 




n 


1» 


n 


22 


n 


10 000 


11 000 


63,1 


1384 


7,4 


22,1 




n 


„ 


T1 


24 


rt 


9000 


10 000 


58,1 


1274 


6,7 


20,3 





Aus diesen Versuchen folgt bezüglich des Gleitwiderstands: 
a) Gezogenes, blankes Rundeisen in der Stärke von 25 mm 
ergab bei der normengemässen Berechnungsweise: 

nach 50 Tagen im Durchschnitt % x = ~~ 10 kg/qcm 
„ 6 Monaten „ „ T , = <+, 14,5 „ . 



Digitized by VjOOQlC 



- 150 — 

b) Gewöhnliches Rundeisen mit Walzhaut ergab- 
nach 50 Tagen % l = -^18 kg/qcm 
„ 6 Monaten % 1 = * 22 „ . 

c) Versuchsbalken mit je 3 Eiseneinlagen ohne Haken. 

Abb. 104. 

H 1.00 4 



I 



F 



- 200 

Tabelle 2. 



} 



b 


h 


Eiseneinlage 


Balken 


Alter 


Erstes 


Bruch- 










(mit Walzhaut) 


Nr. 


Mon. 


Gleiten 


last 


<7b 


<*e 


r o 


*i 


15 


30 


3 10 mm 


40 


7 


8000 


8000 


104 


3146 


10,2 


16,0 


n ' » 


» 


43 


>» 


8000 


8000 


105 


3169 


10,2 


16,1 


n 


n 


n 


45 


» 


8000 


8500 


HO 


3413 


10,6 


16,9 


20 


30 


3 10 


18 


6 


8000 


8000 


87 


3149 


7,5 


15,8 


V 


» 


» 


21 


w 


8000 


9000 


06,6 


3418 


8,5 


17,6 


» 


» 


n 


28 


n 


9000 


9350 


98 


3521 


8,7 


18,1 


30 


30 


3(Dl4 


95 


3 


9500 


IOOOO 


67 


2087 


6,5 


14,7 


n 


» 


n 


96 


„ 


10 000 


II 000 


75 


22Q0 


7,i 


16,0 




7) 


n 


97 


n 


11 000 


IIOOO 


74 


2240 


7,1 


16,0 



Der Gleitwiderstand ist also bei 3 Eiseneinlagen kleiner 
ermittelt worden als bei den Balken mit 1 Eiseneinlage. 

d) Versuchsbalken mit je 1 Eiseneinlage mit Haken. 

Abb. 105. 

I« 1.00 »j 



-2.00 ~ 

Tabelle 3. 



T 



b 


h 


Eiseneinlage 
(mit Walzhaut) 


PQ 


Alter 
Mon. 


Erstes 
Gleiten 


Bruch- 
last 


Oh 

ui 
B 


(Je 

uter d 
ruchla 


er 
st 


beim ersten 
Gleiten 






















bezw. 


30 


30 


i(D 2 5 


3i 


7 


11 000 


14000 


93 


2782 


9,0 


27,2 


22 


n 


n 


yj 


35 


» 


10500 


14 500 


92 


2793 


9,2 


25,3 


20,5 


r> 


n 


T» 


36 


» 


9500 


13500 


91 


2720 


8,7 


23,7 


19 



In der zweiten Kolonne für % x ist als Gleitlänge das Mass von 
der Einzellast bis zur Steinfläche des Hakens in Rechnung gezogen. 
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Aus Tabelle 3, verglichen mit Tabelle 1, folgt: 

a) Der Gleitwiderstand besass beim Vorhandensein von Haken 
fast dieselbe Grösse wie bei Eisen ohne Haken. 

b) Die schliessliche Zerstörung des Balkens wurde durch die 
Haken nicht unwesentlich verzögert und trat ein, sobald das 
Eisen bis nahe zur Streckgrenze beansprucht war. 

2. Einfluss der Bügel. 

Der Einfluss der Bügel ist aus den nachstehenden Tabellen 
ersichtlich, denen die Versuchsanordnung nach Abb. 106 und 107 
zugrunde liegt. 



Abb. 106. 
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Abb. 107. 
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Tabelle 4 


(Abb. 


106). 










b 


h 


Armierung 


Nr. 


Alter 
Mon. 


Belastg. 
ersten 
Gleiten 

kg 


P beim 

Bruch 
kg 


Ob 


<7e 


*o 


*i 


15 

n 

n 


30 

n 

Y) 


1 22 

u. je 16 Bügel (p 7 


29 
3 2 
37 


7 


7500 
8000 
7500 


7750 
8000 
7500 


97 
97 
90 


2208 
2142 
2067 


10,7 
11,0 
10,1 


2 3,8 
2 3,7 
22 ,3 



Tabelle 5 


(Abb. 


107). 








34 


Vi 


— 


10500 


128 


2 855 


14,5 


38 


n 


— 


12000 


144 


3264 


16,3 


39 


n 


— 


12500 


ISO 


341 1 


17,0 



15:30 



Der Vergleich von Tabelle 4 mit Tabelle 1 ergibt : 

a) Der Gleitwiderstand ergab sich beim Vorhandensein der 
Bügel höher als bei Balken ohne Bügel. Es wird also, sofern 
der Bruch durch die Überwindung des Gleit Widerstandes ein- 
geleitet wird, durch die Bügel die Tragfähigkeit der Balken 
nicht unerheblich erhöht. 

b) Aus den Versuchen ergab sich weiter noch, dass die Ent- 
stehung der ersten Risse durch die Bügel nicht verzögert wurde. 

Der Vergleich von Tabelle 4 und 5 mit Tabelle 1 ergibt: 

c) Die Haken, zusammen mit den Bügeln, bewirken eine be- 
deutende Erhöhung der Tragfähigkeit. 
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3. Grösse des Gleitwiderstandes bei Eisen mit auf- 
gebogenen Enden. 

Balken nach Abb. 108 a mit 3 (J) io mm , wovon die 2 äusseren 
aufgebogen sind. 

Tabelle 6. 



b 


h 




Nr. 


Alter 
Mon. 


Belastg. 

ersten 
Gleiten 


beim 
Bruch 


Ob a e * *i *i 
unter der Bruchlast 


15 


30 


3$ 10 


49 


7 


— 


8250 


108 


3319 


10,1 


50,1 


16,7 


j? 


,, 


« 


5i 


« 


7500 


8500 


99 


3042 


9,5 


45,7 


15,2 

fürP 
= 7500 


» 


» 


n 


52 


7) 


— 


9000 


117 


3569 


IM 


52,6 


18,6 



Die Zerstörung begann, als die Beanspruchung des Eisens 
die Streckgrenze überschritt. Diese lag im Durchschnitt bei 
3130— 3150 kg/qcm, während der Bruch bei rd. 3400 kg/qcm 
erfolgte. 

Ein Gleiten der mittleren Eiseneinlage konnte nur bei 
einem dieser Balken (Nr. 51) festgestellt werden. 

Berechnet man Tj nach Gleichung 27, unter Einsetzung 
des einen geraden Eisens in den Nenner, so ergibt sich 
45,7 kg/qcm. Da dieser Wert keineswegs mit dem bei Abb. 104 
erhaltenen übereinstimmt, so ist zu folgern, dass die abgebogenen 
Eisen ebenfalls an der Kraftübertragung beteiligt sind. 

In der Tat, wenn man den Umfang aller 3 Eisen in den 
Nenner des Bruchs für % x einsetzt, so ergeben sich die in der 
Tabelle mit %\ bezeichneten Werte, welche mit den aus Abb. 104 
erhaltenen gut übereinstimmen. 

Es ist deshalb angezeigt, die amtlich vorgeschriebene Rech- 
nungsweise für % x mit Vorsicht zu gebrauchen und dem Grenz- 
wert xi = 4,5 kg/qcm bei Anwendung der amtlichen Formel 
keine zu grosse Bedeutung zuzumessen. 

Inwieweit die Haken an den mittleren, geraden Eisen, 
sowie die symmetrische (Abb. 108 c, f und g) oder nicht symme- 
trische (Abb. 108 a, b, d, e) Form der abgebogenen Eisen von 
Einfluss ist, ergibt sich aus nachstehender Tabelle, welcher die 
Abbildungen 108 a — g zugrunde liegen. 

Es ist hierbei von je 3 Versuchsbalken das Mittel an- 
gegeben. 
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\ X ' 3J10 






^ 



_L 






1$10 



ifio 



^z 



f 3/10 



1$10 

1.00 \ 



y 



^3 



7 ? 



io8b. 



io8c. 



^ 



^z 



J 3/ia 



io8d. 



^ 



^Z 



X «« 



io8e. 






^ 



I 1/18 



1/18 



io8f. 



^ 



^ 



1 1*18 



Tabelle 7. 



f« 



108 g. 



Abb. 


cm cm 1 Eiseneinlagre 

b h qcm 


Alter Erstes | Bruch- 
_, 1 Gleiten jlastP ma x 


kg/cm« 


kg/cm* kg/cm* 


kg/cm»! kg/cm* 




Ta £ e | Pg 1 ^ 


Oh 


Oe * 


*i |*i'*) 




108 a 


I5|30 


3 10 =2,36 


1 
225 (7500) 


8600 


112 


3445 


10,9 


51,5 


17,5 


Unt. P max 


b 


151 „ 


» w 


226 .... 


8400 


117 


3549 «,o 


53»o 


17,8 


V 


c| 15 


n 


+ icd 10^- ,35 

3(Di8 =7,86 


23 1 ! — 


9100 


119 


3669: 11,5 


54,3 


18,6 


n 


d'20 


TJ 


230 1 13000 


17300 


S 98 
(128 


171 1| 13,4 46,3 
2222 17,4 ■ — 


15,6 


unter P g 
n P max 


e 


20 „ 


3 (D 18 = 6,63 


234 — 


21 400 


166 


2841 22,1 — 


— 






20 


•n 


40I3J 
+ i(pi8} 7 ' 5 ° 


220 , 13000 


17000 


$100 

*I35 


1756 13,2 '46,7 
2360 1 17,7 , — 


15,8 


unter P g 

« Pmax 


« 


20 


n 


+ i(D 18 =7,50 


226 . — 

l 


19700 


163 


2780 


21,0 


— 


— 





*) Bezügl. r/ vergl. S. 152. 
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i. Die Tabelle zeigt bezüglich Ti bei allen Balken Über- 
einstimmung mit dem für Abb. 108 a S. 152 Gesagten. 

2. Der Einfluss des Hakens an der mittleren Eiseneinlage 
besteht, wie der Vergleich von 108 d mit e und f mit g zeigt, 
in einer nicht unerheblichen Steigerung der Maximallast. 

3. Ein Einfluss der Symmetrie der Armierung in bezug 
auf die Längsebene des Trägers kann nicht beobachtet werden, 
wie der Vergleich von d mit f und e mit g zeigt. 

4. Die Zerstörung der Balken e und g erfolgte, nachdem 
die Streckgrenze der Eiseneinlagen erreicht war. 

5. Die durch Zugversuch ermittelte Streckgrenze der Eisen 
im Balken a, b und c lag bei ca. 34c» kg/qcm. Die Zerstörung 
der Balken begann mit der Überschreitung der Streckgrenze. 

4. Versuche mit Balken von T förmigem Querschnitt. 

Einfluss der Bügel, aufgebogenen Enden und Endhaken der 

geraden Eisen. 



Abb. 109 a— f. 
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Abb. 109 a. 
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Die Versuchskörper sind in Abb. 109 a — f dargestellt. Ihre 
Zusammensetzung ist dieselbe wie bei den Körpern rechteckigen 
Querschnitts. Das verwendete Eisen hatte 
bei i8 mm cD eine obere Streckgrenze von ~~ 2970 kg/qcm (im Mittel) 
„ untere „ „ 2926 

„ Zugfestigkeit „ 4170 

„ 32 mm (p „ obere Streckgrenze „ 2306 
„ untere „ „ 2369 

„ Zugfestigkeit „ 3635 

Das Ergebnis der Versuche ist in nachstehender Tabelle 
zusammengestellt. Die Zahlen sind Mittelwerte aus je 3 Einzel- 
versuchen. 

Tabelle 8. 



3 QT* 


Querschnitt 
der Eisen- 
einlage 


Bügel 


g 

M 
.4 
Ö 

H 


Pg 


Bruch- 
last 
* max 


Spannungen in kg/q 


cm 




> a 


<Tb 


Oq 


*0 


*1 


*' 






qcm 






/ 22 000 


/ 24 000 














109 a 


17,8 


— 


— 


< 20 000 
(23OOO 


<2I 000 
(24OOO 


74 


I48O 


13,1 


11,8 




unt. P m ax 


b 


i%7 


24 07 




/ 23 000 
< 26 000 
(26000 


/ 30 000 
< 30 000 
(30000 


$79 
(97 


IÖO I 
1952 


14,2 
17,2 


12,8 
15,6 




n Pg 
n Pmax 


c 
d 


17,75 
18,6 


48 X 
2,7/30,2 mm 

(Flacheiseu 




/ 32 000 
5 24 000 
(30000 
/ 26 000 

J24000 
(24000 


/38000 

] 36 000 
(39000 
/ 34 000 
J33000 
(33000 


j9i 
(120 

( 80 
}io8 


I84O 
2419 

1534 
2073 


16,3 

21,4 

14,2 
19,2 


14,7 
19,3 

28,7 


12,2 


n Pm 

n Pg 
» Pm 


e 


i8,3 


24Q7 




/ 30 000 
< 30 000 
(30000 


/ 39 000 
'42000 
(42000 


\ 99 
(135 


1910 
26l I 


17,4 
23,8 


35,o 


15,2 


n P g 
n Pm 


f 


18,5 


24 07 




33000 


/46500 
]48ooo 
(45000 


(109 

(155 


2075 
2958 


19,1 
27,1 


384 


16,5 


r> Pg 
r> Pm 



1. Diese Versuche zeigen eine bedeutende Erhöhung der 
Tragfähigkeit unter dem Einfluss von Bügeln und abgebogenen 
Eisen, sowie auch der Endhaken. 

2. Das erste Gleiten ist beim Vorhandensein von Bügeln 
später eingetreten als beim Balken ohne Bügel. Der Grenz- 
wert von Ti lag in letzterem Fall bei ^.16 kg/qcm. 

3. Am wirksamsten haben sich diejenigen Bügel erwiesen, 
welche die Eisen einzeln fassten. 
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4- Der Gleitwiderstand wird durch die Endhaken nicht 
wesentlich beeinflusst, die Bruchlast erfährt jedoch durch die- 
selben eine Erhöhung. 

5. Vergleich der gemessenen und berechneten Werte von 

<*b und (Je. 

Wenn an den Versuchsbalken die Dehnung des Betons 
und des Eisens gemessen und mit den aus Würfelproben bezw. 
Zugproben erhaltenen Resultaten verglichen wird, so ergeben 
sich die tatsächlichen Beanspruchungen <y b und a e . Diese kön- 
nen nun wiederum mit den nach den Gleichungen der amt- 
lichen Normen berechneten Werten verglichen werden. 

Auf diese Weise ergibt sich 
a) für die Beton-Druckspannung <y b 
die nachstehende Tabelle, welcher ein Balken Nr. 31, Abb. 105, 
Querschnitt 30/30 cm, Eiseneinlage 1 ® 25 mit Walzhaut zu- 
grunde liegt. 

Tabelle 9. 



Belastung: 


1,0 


2,0 


3,0 


4,o 


5,o 


6,0 


7,o 


8,0 


9,0 


10,0 


11,0 


12,0 


13,0 


14,0 


Ob berechnet: 


6,6 


13,3 


19,9 


26,6 


33,2 


39,8 


46,5 


53,i 


59,8 


66,4 


73,o 


79,7 


86,3 


93,o 


Ob gemessen: 


4,2 


9,0 


13,5 


18,5 


24,1 


30,9 


40,6 


52,1 


57,9 


63,0 


68,5 


73,2 


77,7 


82,9 



kg/qcm 
kg/qcm 



Die Tabelle zeigt, dass man in dem beobachteten und in 
ähnlichen Fällen bei der üblichen Rechnungsweise die Beton- 
beanspruchung zu hoch erhält. Erst in der Nähe der Bruch- 
grenze kommen sich der berechnete und der beobachtete Wert 
näher. Für einen Balken nach Abb. 109 f ergab sich 

Tabelle 10. 



Belastung: 


2,0 


4,0 


6,0 


8,0 


10,0 


11,0 


12,0 


14,0 


16,0 


18,0 


21,0 


24,0 


27,0 


30,0 


Ob berechnet: 


6,6 


13,2 


19,7 


26,3 


32,9 


36,1 


39,5 


46,0 


52,6 


59,2 


69,0 


78,9 


88,8 


98,6 


<7b gemessen: 


5,4 


11,1 


18,4 


23,7 


30,9 


35,i 


38,5 


46,0 


53,o 


60,9 


70,2 


79,5 


88,7 





kg/qcm 
kg/qcm 



b) Die Zugspannung a e im Eisen wurde gemessen an einem 
Balken nach Abb. 104 vom Querschnitt 15/20, jedoch mit 3 Flach- 
eiseneinlagen, von denen die äusseren 2 einen Querschnitt von 
15/7 mm, das mittlere einen solchen von 30/7 mm hatte. Das 
Ergebnis war für einen der 4 Versuchsbalken 

Belastung P = 1000 2000 3000 3500 4000 5000 kg 

726 1089 1270 1452 1814 kg/qcm 

236 534 950 11 18 1529 „ . 

Spannungen sind demnach wesentlich 



<x e berechnet: 363 

<r e gemessen: 103 

Die gemessenen 



kleiner als die berechneten. 
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Dies weist darauf hin, dass der Beton erheblich an der 
Übertragung der Zugkräfte beteiligt ist, während dieser Umstand 
in der Berechnung vernachlässigt wird. 

In der Nähe der Streckgrenze ergibt sich naturgemäss die 
Differenz zwischen Messung und Rechnung wesentlich kleiner, 
wie auch diesbezügliche Versuche bestätigt haben. 

6. Versuche mit Säulen, 
a) Säulen mit Längsarmierung und Bügeln. 

Methodische Versuche mit Eisenbetonsäulen wurden erstmals 
von Lanza in Boston ausgeführt (vergl. Beton und Eisen 1903, 
S. 326). Der Umstand, dass bei diesen Versuchen die meisten Säulen 
an den Enden zerdrückt wurden, weist auf mangelhafte Versuchs- 
anordnung hin und vermindert den Wert der Versuche sehr. 

Im folgenden seien die im Auftrag des Eisenbeton-Aus- 
schusses der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie ausge- 
führten Versuche von C. v. Bach vom Jahre 1905 aufgeführt, 
welche an 1 m hohen Säulen mit quadratischem Querschnitt von 
0,25 m Seitenlänge vorgenommen wurden.*) 

Die Betonmischung war dieselbe wie bei den schon be- 
schriebenen Balkenversuchen. Die Würfelfestigkeit betrug bei 
sehr guter Stampfung 175 kg/qcm. 

Das Ergebnis der Versuche ist aus der nachstehenden 
Tabelle ersichtlich, in welcher die gemessene Bruchspannung 

P 

mit der rechnerischen Bruchspannung 



• -('+-££)* 



verglichen ist (a = Bruchspannung der nicht armierten Stütze). 



Tabelle 11. 









Bügel 


Querschnitt 
der Längs- 




Xi 


Quer- 


Eisen- 


Durch- 




Bruchspannung 


3 


schnitt 


einlage 


messer 


Abstand 


eisen in % 










d 


e 


von fb 


gemessen 


berechnet 




cm 




mm 


cm 




kg/qcm kg/qcm 




1 


25/25 


— 


— 


— 


— 


141= °o 


*0 


2 


25/25 


4® 15 


7 


25 


1,14 


168 = 1,2 • a 


1,17 °* 


3 


25/25 


4 CD 15 


7 


12,5 


1,14 


I77=i,25-^o 


1,17 °o 


4 


25/2* 


4 (D 15 


7 


6,25 


1,14 


205 = 1,45 • °o 


M7 °o 


5 


25/25 


4 20 


7 


25 


2,04 


170 = 1,20 • a 


i,3i °o 


6 


25/25 


4 CD 30 


7 


25 


4,60 


I90=i,35^o 


1,69 a Q 



*) Vergl. »Mitteilungen über Forschungsarbeiten«, Heft 29. 
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Man sieht, dass einerseits die Prismenfestigkeit eine ge- 
ringere ist als die Würfelfestigkeit, andererseits Gleichung 84 
(S. 86) nur insolange brauchbare Resultate ergibt, als der Quer- 
schnitt der Eiseneinlage weniger als 2°/o vom Querschnitt des 
Säulenbetons beträgt. 

Versuche in grossem Massstab hat Dr. E. v. Emperger 
ausgeführt. Auch diese liefern den Beweis, dass die Berech- 
nung von Eisenbetonsäulen nach Gl. 84 bei höheren Armierungs- 
prozenten unzulässig ist (vergl. Nr. 8 der »Forscherarbeiten auf 
dem Gebiet des Eisenbetonbaus«). 

b) Säulen mit Spiralarmierung. 

Versuche mit spiralarmierten Säulen sind schon auf S. 88 
angeführt. 

Die Versuche von Considere, welche zur Gleichung 85 
(S. 87) führten, haben auch der Privatindustrie Veranlassung 
gegeben, die Versuche zu wiederholen und dabei in erster 
Linie auch festzustellen, in welchem Verhältnis der Quer- 
schnitt der Längsarmierung zu dem der Spiralarmierung stehen 
muss, um ein Maximum der Leistung zu ergeben. Die Er- 
gebnisse dieser Forschungen haben Considere veranlasst, 
seine Formel abzuändern und den Koeffizienten 2,4 in der- 
selben auf 2 herabzusetzen bezw. zuzugeben, dass seine ur- 
sprüngliche Formel nur für ganz bestimmte Verhältnisse von f e 
zu fe richtig ist. 

Die französische Regierungskommission hat ihre Versuche 
unter dem Titel »Experiences rapports et propositions« im Jahr 
1907 veröffentlicht und eine der Formel 

f = f b + n (f e + v fe) (vergl. S. 89) 
analoge Formel aufgestellt, in welcher v den Wert 2,1 besitzt. 
Die zurzeit gültige amtliche Formel ist auf S. 89 angegeben. 

c) Vergleichende Versuche mit Bügel- und Spiralarmierung. 

Die Materialprüfungsanstalt Berlin -Gross-Lichterfel de hatte 
mit den in Abb. 11 1 angedeuteten Versuchsschreiben*) (1910) 
folgendes Ergebnis: 

*) Vergl. Bericht des Königl. Materialprüfungsamtes zu Gross-Lichter- 
felde-West über die ihm übertragenen Versuche mit Eisenbeton-Säulen, 
Reihe I und II. Erstattet von Materialprüfungsdirektor Geh. Reg.-Rat Prof. 
M. Rudeloff, Berlin 1910. 
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Abb. in. 
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900 



900 
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550 



80" 



55o 



80" 



8,04 



M7 



8,04 



qcm 

7,6 



2,83 



kg 



4,84 



4,2 



155,4 



193,5 



155,4 

P 
196,8 



P— 155,4 



Querarmieruug 
In kg 



12,5* 



2,1 



170,2 



176,6 



I2,8< 



1,5 



185,5 



187,0 



27,0* 



3,6 



qcm 



6,2 



168,0 



178,3 



3,6* 



191,6 



208,6 



11,0* 



als Spirale 



7,6 



4,84 



6,2 



196,4 



200,0 



9,2 t 



als Kreisringe 



Danach würde das Eisen der Querarmierung als Diagonal- 
bügel am besten ausgenützt werden können, was darauf hin- 
weist, dass die diagonal eingelegten Eisen den Beton wirksamer 
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an der Querdehnung hindern als die Umfangsbügel. Ferner 
ergibt sich, dass der Spiralarmierung als gleichwertig die Ring- 
armierung anzusehen ist, die zwar etwas früher zum Bruch führte, 
dafür aber die erste Rissbildung länger zu verzögern vermochte 
als die Spiralarmierung. 

d) Versuch mit einer 9 m langen Säule auf Knickung. 

Bezüglich der Knickfestigkeit von Säulen möge hier noch 
auf einen Versuch hingewiesen werden, der bei Gelegenheit der 
Gründungsarbeiten des Hoftheaters in Stuttgart am 31. März 1910 
mit einem 9 m langen Eisenbetonpfahl ausgeführt wurde. Dieser 
wurde in der K. Materialprüfungsanstalt Stuttgart-Berg als Säule 
auf Knickung belastet. 

Der Beton dieser Pfähle hatte die Zusammensetzung von 
1 Raumteil Zement, 2,5 Raumteilen Sand, 2,5 Raumteilen Schotter. 
Der Wasserzusatz betrug 7,8 °/ vom Gewicht der trockenen 
Materialien, wobei das Gewicht des Sandes zu 12,5 t/cbm und 
das des Schotters zu 11,7 t/cbm ermittelt wurde. Die Würfel- 
festigkeit dieses Betons, gemessen an 6 Betonkörpern (Würfeln 
von 30 cm Seitenlänge), die nach Massgabe der vom Deutschen 
Ausschuss für Eisenbeton aufgestellten Normen „A u für ver- 
gleichende Druckversuche mit Stampfbeton hergestellt waren, 
betrug im Mittel aus 3 Versuchen 

nach 7 Tagen: 284 kg/qcm, 
nach 28 Tagen: 330 kg/qcm. 

Bei analogen Würfeln im Mischungsverhältnis 1:2:2 und 
mit 8,4 °/o Wasserzusatz ergab sich 

nach 7 Tagen eine Festigkeit von 296 kg/qcm, 
nach 28 Tagen eine solche von 395 kg/qcm. 
Die Betonpfähle hatten einen Querschnitt von 32/32 cm, die 
Abfasung an den Kanten betrug 40 mm. 

Die Armierung bestand aus 4 Längseisen von 20 mm Durch- 
messer und einer bügelartigen fortlaufenden Wickelung (Umschnü- 
rung) von 5 mm Draht mit einer Ganghöhe von 15 — 25 cm. 

Die Prüfung erfolgte in einer stehenden Maschine. Infolge 
der Kugellagerung der Druckplatten kann die Belastung als 
zentrisch angenommen werden. Das Gewicht der Pfähle war 
2000 kg. Die maschinelle Belastung wurde von 50 * ausgehend 
stufenweise in Zwischenräumen von je 5 Minuten um je 25* ge- 
steigert. Der Bruch erfolgte durch Ausknickung bei einer Be- 
lastung von 225 *, nachdem diese rd. 2 Minuten eingewirkt hatte. 
Ein zweiter Pfahl von 9 m Länge war durch Zusammensetzung 

Frank, Eisenbetonbau, i. Aufl. II 



Digitized by 



Google 



— IÖ2 — 

von 2 je 5 m langen Pfählen in der Weise hergestellt worden, 
dass die Enden der Eiseneinlagen vom Beton blossgelegt, über- 
einandergeschoben und gut durch eine Wickelung aus 7 mm 
starkem Bindedraht verschnürt wurden. Hierauf wurde mit 
Beton ausgegossen. Nach 6 wöchentlicher Erhärtung der Ver- 
bindungsstelle fand die Prüfung statt. Der Bruch erfolgte bei 
der Belastung von 172,5* plötzlich, nachdem die Durchbiegung 
bei 150* Belastung den Wert von 3 cm erreicht hatte. 

Beim erstgenannten, nicht zusammengesetzten Pfahl, betrug 
die Ausbiegung bei 200* Belastung 3,3 cm. 
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Belastungsversuche an Eisenbeton- 
Balkenbrücken. 

Die Belastungsproben, welche an neu erstellten Eisen- 
betonbrücken nach den Übernahmebedingungen meist vorzu- 
nehmen sind, haben zunächst lediglich den Zweck, festzu- 
stellen, ob die Unterzüge nach Entlastung wieder in ihre alte 
Lage zurückgehen, d. h. ob die Konstruktion ein elastisches 
Verhalten zeigt, da sich hieraus ein Schluss auf die Beschaffen- 
heit des Betons und die Tragfähigkeit der Brücke ziehen lässt. 

Diese Messungen geben aber auch Aufschlüsse über die 
Verteilung der Einzellasten (Raddrücke von Dampfwalzen) nach 
der Quere der Brücke, wenn für eine und dieselbe Laststellung 
die Durchbiegung sämtlicher Unterzüge gemessen wird, da inner- 1 
halb der üblichen und praktisch vorkommenden Belastungs- 
grenzen die Durchbiegung des einzelnen Unterzugs proportional 
dem auf ihn entfallenden Lastanteil ist. 

Da es immerhin interessant ist, zu erfahren, inwieweit 
die rechnerischen Annahmen der Lastverteilung mit den beob- 
achteten Messungen übereinstimmen, so soll im nachstehenden 
das Ergebnis der Probebelastung einiger Eisenbetonbrücken 
der Kgl. württ. Strassenbauverwaltung mitgeteilt werden, die 
der Verfasser in dienstlichem Auftrag durchzuführen hatte. 

Auf genaue Feststellung der elastischen Durchbiegung 
der Brückenträger ist bei der beabsichtigten Verwertung des 
Belastungsergebnisses besonderer Wert zu legen. Es genügen 
deshalb Biegungsmesser nach Art der Griotschen, wie sie im 
Hochbau meist verwendet werden, nicht, und zwar nicht bloss 
wegen mangelnder Genauigkeit an sich, sondern insbesondere, 
weil beim Befahren der Brücke mit einer Dampfwalze infolge 
der dadurch hervorgerufenen heftigen Erschütterung der durch 
ein Gewicht straff gespannte, die Betätigung des Messzeigers 
vermittelnde Draht sich streckte oder bei der ruckweisen Be- 
wegung zwischen den Reibungsrollen durchgleitet, ohne die Be- 
wegung in eine Drehung zu übertragen. 
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Abb. 112. Es wurde deshalb auf 

die Messung der elastischen 
Vibrationen während der 
Bewegung der Last ver- 
zichtet und nur die Durch- 
biegung unter der ruhenden 
Last mit Hilfe der Mikro- 
meterschraube gemessen. 

Zu diesem Zweck wurde 
in der aus der Abb. 112 er- 
sichtlichen Weise an den 
Unterzügen eine (in ihrer 
Länge verstellbare) Eisen- 
stange mit zylindrisch ab- 
gedrehtem Querstück am 
unteren Ende befestigt. 
Der kürzeste Abstand dieses 
Querstücks vom Fixpunkt 
Hess sich nach besonderen 
hierüber angestellten Ver- 
suchen mit der Genauig- 
keit von annähernd Y100 m *n bestimmen. 

Während der Arbeit ist darauf zu achten, dass die Mess- 
stangen nicht von der Sonne beschienen werden, damit Tempe- 
raturdifferenzen möglichst fern gehalten werden. 

Im übrigen ist die Temperatur während des Versuchs ge- 
nau zu messen. Man erkennt dies sofort, wenn man bedenkt, 
dass beispielsweise bei 1,5 m langen Stangen für jeden Grad 
Temperaturdifferenz deren Längenänderung 

X = 1,5.0,000012- 1000 = rd. 0,02 mm 

beträgt, also einen ganz erheblichen Bruchteil der gesamten zu 
erwartenden Durchbiegung. 

1. Belastungsprobe der Remsbrücke in Plüderhausen, 
O/A. Welzheim. 

Grundriss und Querschnitt dieser Brücke ist in den Abb. 113 
und 114 dargestellt. 

Die Brücke hat 2 Öffnungen von je 12,25 m Weite. Die 
7 m i. L. zwischen den Brüstungen breite Brückentafel wird 
von 6 Unterzügen getragen, deren Breite 35 cm und maximale 
Lichthöhe 79 cm beträgt. 
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Die Uhterzüge werden in jeder Öffnung durch einen Quer- 
träger versteift. 

Die Fahrbahn ist durch Kleinpflaster von 10 cm Höhe 
auf 2 cm Sandschüttung befestigt. 

Abb. 113. 



17 M E 



Abb. 114. 
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Die Hauptträger unter der Fahrbahn sind mit 4 Rundeisen 
von 32 mm und 2 Rundeisen von 30 mm Durchmesser armiert; 
die Armierung der 16 cm starken Fahrbahnplatte ist 8 Rundeisen 
von 10 mm Durchmesser pro lfd. m; die Versteifungsträger er- 
hielten 3 Rundeisen von 20 mm Durchmesser. 

Der Zwischenpfeiler hat eine Stärke von 50 cm bei einer 
Höhe von 5 m bis zum Fundament. 

Die Belastung der Brücke erfolgte durch eine Dampfwalze 
von 15 Tonnen Gewicht, wovon 10 Tonnen auf die Hinterräder, 
5 Tonnen auf die Vorderräder entfallen. Die Walze hatte 3,20 m 
Achsstand. Die Breite der Hinterräder ist 44 cm, ihre Entfer- 
nung 1,86 m; die Vorderräder haben zusammen eine Breite 
von 1,20 m. 

Gemessen wurde die Durchbiegung der Unterzüge I, II, III, 
IV und VI im Abstand 4,80 m vom Auflager bei der aus der 
Anlage ersichtlichen Laststellung. Für die Ermittlung der Quer- 
verteilung der Radlasten wäre es das nächstliegende gewesen, 



Digitized by VjOOQlC 



- i66 — 

die Walze symmetrisch zur Fahrbahnachse aufzustellen; man 
hätte dann eine nach beiden Orten gleichartige Lastübertragung 
erzielt. Im vorliegenden Fall sollte jedoch aus besonderen 
Gründen die Wirkung von seitlich zur Brückenachse liegenden 
Lasten ermittelt werden. 
Die Messung ergab: 



Träger 


VI 


V 


IV 


III 


II 


I 




Ablesung in mm 


"0,54 


— 


114,85 


110,93 


H0.95 


10840 


Brücke 
unbelastet 


Ablesung in mm 


no,33 


— 


114,44 


110,52 


110,53 


108,10 


Brücke 
unbelastet 


Durchbiegung 


0,21 


— 


0,41 


0,41 


042 


0,30 


mm 



Belastung und Entlastung wurde mehrfach wiederholt, 
ohne dass sich grössere Differenzen als V100 mm in den einzelnen 
Ablesungen eingestellt hätten. 

Wird für Träger V die Durchbiegung 0,31 mm interpoliert, 
und die Gesamtlast der Walze von 15 Tonnen im Verhältnis 
der Durchbiegungen auf die einzelnen Unterzüge verteilt, so 
erhält man für diese die nachstehenden Belastungen: 



Träger 


VI 


V 


IV 


III 


II 


I 




Belastung rund 


i,5 


2,3 


3,o 


3,o 


3,o 


2,2 


Tonnen 



Diese Zahlen entsprechen nicht scharf der tatsächlichen 
Lastübertragung, da die über den Trägern II, III und IV stehenden 
Einzellasten, sich gegen die Randträger hin auch der Länge nach 
übertragen, so dass die Randträger eine auf eine grössere Länge 
stetig verteilte Last erhalten. Um dieselbe Durchbiegung zu 
erhalten, ist also hier eine grössere Gesamtlast erforderlich, als 
die oben berechnete. 

Es werden also, auf was es in erster Linie ankommt, die 
unmittelbar unter der Walze gelegenen Träger II — IV tatsäch- 
lich eine noch etwas geringere Last als je 3,0 Tonnen erhalten. 

Berechnet man die Anteile der Last auf die Unterzüge II, 
III und IV nach dem Hebelgesetz unter der Voraussetzung 
freier Auflagerung der die Unterzüge verbindenden Platten, 
so erhält man 
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♦ 


Hinterräder 


Vorderräder 


zus. 


für Träger IV: 

„ in: 

„ » II: 


St- ' 80 = 3 ,8t 
1,05 * 

2.5t ' 25 =2, 4 t 
1,05 " 

wie bei IV: 3,8 t 


2,5 t. °' 32 = 0,76 t 
1,05 " 

2-2.5. °' 73 = 348t 
D 1,05 ^ 

0,76 t 


4,56 t 

5,88 t 
4,56 t 




10,0 t 


5,o t 


15,0 t 



Die Berechnung der Durchbiegung auf Grund dieser Lasten 
ergibt für Träger III eine etwas grössere Durchbiegung als für 
Träger II und IV. 

Jedenfalls aber entfällt auf die 3 unter der Walze befind- 
lichen Unterzüge tatsächlich nur eine Last von 9 t, während 
nach den üblichen Annahmen in der statistischen Berechnung 
mit 15 Tonnen gerechnet wird. 

Diese günstige Druckverteilung rührt selbstverständlich 
vom Versteifungsträger her. Steht die Walze in Feldmitte zwi- 
schen Versteifungsträger und Auflager, so wird die Quervertei- 
lung der Lasten weniger günstig sein. Dies ist jedoch deshalb 
von untergeordneter Bedeutung, weil an diesen Stellen der 
Brückenquerschnitt derselbe, die Biegungsmomente jedoch ge- 
ringer sind. 

2. Belastungsprobe der Rietbachbrücke in Geislingen, 
O/A. Balingen. 

Die Probebelastung fand am 26. Juni 1912 statt und er- 
folgte mit einer 14 Tonnen schweren Dampfwalze der Maschinen- 
baugesellschaft Heilbronn, deren Hinterräder mit je 4,5 Tonnen 
belastet sind. 

Grundriss und Querschnitt der Brücke ist aus der Abb. 115 
ersichtlich. Die Hinterräder der Dampfwalze standen in Brücken- 
mitte, symmetrisch zur Brückenachse. Bei dieser Laststellung 
fallen die Vorderräder bereits auf das Widerlager. 

Gemessen wurde die Durchbiegung der Unterzüge I, II, 
III, V und VII mit Hilfe der Mikrometerschraube. 



Abb. 115. 
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Abb. 116. 




Die mehrfach wiederholte Belastung und Entlastung der 
Brücke ergab folgende Ablesungen: 



Unterzug VII ' VI 


V 


IV 


in ! 11 


1 




Ablesung in mm 


119,06 


— 


122,15 


— 


120,89 


115,73 


113,28 


unbelastet 


Ablesung in mm 


119,01 


— 


121,97 


— 


120,68 


115,62 


113,23 


belastet 


Durchbiegung 


0,05 


— 


0,18 


— 


0,21 


0,11 


0,05 


mm 



Mangels der nötigen Messvorrichtungen* konnte nicht an 
sämtlichen Unterzügen abgelesen werden. 

Interpoliert man für die Unterzüge VI und IV die Durch- 
biegungen 0,11 und 0,20 mm und verteilt die Raddrücke von 
zusammen 9 Tonnen auf sämtliche Unterzüge im Verhältnis der 
gemessenen Durchbiegungen, so erhält man 



für Unterzug 


VII VI 


V 1 IV 


III 


II 


I 




einen Lastanteil von 


o,5 


1,1 


1,8 


2,0 


2,0 


1,1 


o,5 


Tonnen 



Nach den üblichen Annahmen der Lastverteilung für die 
Zwecke der statischen Berechnung erhielte man für Träger V 
und III je 3,2 Tonnen und für Träger IV 2,6 Tonnen. 

Die Dimensionierung der Unterzüge II — VI dürfte im all- 
gemeinen auf Grund eines Raddrucks von 4,5 Tonnen erfolgen, 
da man üblicherweise annimmt, dass dieser Raddruck sich voll 
auf den Träger überträgt, wenn das Rad über dessen Achse steht. 
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Wie die Probebelastung zeigt, ist der tatsächlich auf einen 
Träger entfallende Raddruck nicht grösser als ca. 2 Tonnen. 
Die tatsächlichen Verhältnisse sind infolgedessen erheblich 
günstiger, als die der statischen Berechnung zu Grund lie- 
genden Annahmen. 

3. Belastungsprobe der Ermsbrücke in Neckart enzlingen, 
O/A. Nürtingen. 

Die Brücke, bestehend aus 2 Öffnungen mit je rd. 7,6 m 
Stützweite, und die Belastungsweise derselben ist in Abb. 117 
dargestellt. 

Abb. 117. 
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Die Belastung erfolgte durch eine Dampfwalze von 14 t 
Gewicht, wovon 5 t auf die Vorderachse, 9 t auf die Hinter- 
achse entfallen. 

Gemessen wurde die Durchbiegung sämtlicher 5 Unterzüge 
der rechtsseitigen Brückenöffnung in 3,0 m Entfernung vom Auf- 
lager bei den aus der Abb. 118 ersichtlichen Stellungen I und II 
der Dampfwälze. 



Abb. 118. 
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Die Durchbiegungen bei Belastungsfall I und die Hebung 
bei Belastung der andern Öffnung (Belastungsfall II) ist in der 
Abbildung eingetragen. 

Bei der Durchbiegung nehmen die einzelnen Unterzüge I — V 
im Verhältnis 12 : 24 : 33 : 27 : 8 an der Lastübertragung teil. 
Es entfallen also auf die einzelnen Unterzüge folgende Lasten: 
Unterzug I II III IV V 
Lastanteil 1,0 2,2 2,8 2,3 0,7 Tonnen. 

Die Genauigkeit der Messung kann hier zu V50 nim ange- 
nommen werden. 

Nach Entlastung der Brücke gingen sämtliche Unterzüge 
wieder in ihre alte Lage zurück. 

Diese Versuchsergebnisse zeigen, dass die Querverteilung 
von Radlasten bei Eisenbeton-Balkenbrücken eine sehr günstige 
ist. Die tatsächliche Belastung der einzelnen Unterzüge ist nur 
etwa die Hälfte des Betrags, der sich rechnerisch bei Anwen- 
dung des Hebelgesetzes ergeben würde. 

Die Beanspruchung der Unterzüge erfährt nun aber anderer- 
seits durch die Stosswirkungen bei der Bewegung der Dampf- 
walze eine erhebliche Steigerung, deren Grösse zwar nicht be- 
kannt ist, über die man aber doch einen gewissen Anhalt 
erhält, wenn man berücksichtigt, dass die momentane Bean- 
spruchung eines Trägers unter einer Einzellast in der Mitte des- 
selben auf das Doppelte des normalen Werts steigt, wenn man 
sich die Last zunächst gewichtslos und dann plötzlich auf den 
Träger einwirkend denkt. 

Es dürfte also in Fällen, die den angeführten Versuchs- 
beispielen ähnlich sind, bei der Berechnung von Balkenbrücken 
von einem Lastzuschlag zwecks Berücksichtigung der Stoss- 
wirkungen abgesehen werden können, wenn die Lasten nach 
dem einfachen Hebelgesetz auf die Unterzüge verteilt werden 
und mit einer Beanspruchung von nicht über 35 — 40 kg/qcm im 
Beton, 900 — 1000 kg/qcm im Eisen gerechnet wird, je nachdem 
die einzelnen Konstruktionsteile mehr oder weniger unmittelbar 
von den Stosswirkungen der Walze betroffen werden. 
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Die Durchbiegung von Eisenbeton- 
trägern. 

1. Rechnerische Ermittlung. 

fc,s soll im folgenden die elastische Durchbiegung eines 
beiderseits frei aufliegenden Eisenbetonträgers berechnet werden. 
Zu diesem Zweck ist zunächst 
der Krümmungsradius q der Abb - n 9- 

Trägerachse zu bestimmen. In 
einem beliebigen Querschnitt x 
derselben sei die. Zugspan- 
nung im Eisen a e . Die Deh- 
nung der Länge d s der Eisen- 
einlage beträgt somit 



Ads = 



l ds 



und der Zentriwinkel dq> 

, Ads 

d <P = -T-* 
wobei a den Abstand der 
Eiseneinlage von der Neutral- 
achse bezeichnet. Es ergibt sich somit 
ds = Qdq> oder 

ds ds-a ds-E 

dq> 




ds +!ads 



Q = -^ = 



JE^ 
«Je 



= a. 



(169) 



Ads (Teds 

Da nun die Eiseneinlage meist bis nahe zum Trägerende 
mit konstantem Querschnitt durchläuft, so kann a e proportional 
dem Biegungsmoment angenommen werden. 

Setzt man ferner 



so ergibt sich 
und man erhält 



= h — $ = (31/ — 2)h 



Ea 



v (3 v — 2) E f e h 2 
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Die Biegungslinie hat somit die Gleichung 

# d*y M x , . 

dx 2 " — v(3*-2)Ef e h* ' t I7 °' 

Diese ist mit der für homogene Balken vom Trägheitsmoment J 
des Balkenquerschnitts gültigen Formel 

d*y __ M x 

dx* — EJ 
identisch, wenn 

j = „ (3l ,_- 2) f e h 2 
gesetzt wird. 

Man erhält also 

a) für einfache Träger mit gleichmässig auf die ganze Spann- 
weite verteilter Last u t/m 

f - 5 ul 4 
~~" 384 EJ ' 

b) für beliebige, über mehrere Stützen durchlaufende Träger 
mit beliebiger Belastung, als Gleichung der Biegungslinie 



M Pt M' 

QiiriiiLiiWhm 



+ ~a * a'- 

6EJly = Mxx'(l-fx') + M'xx'(l + x) 

-f x' J?P aa ; (1 -f a) — x' 3 j?Pa 



+ x2Paa'(l + a / )-x 8 2P a' 

X X 

+ ~xx'(l 2 + xx'). 

2. Vergleich der berechneten mit der gemessenen 
Durchbiegung. 

Es ist von vornherein klar, dass Übereinstimmung nur zu 
erwarten ist, wenn dasjenige Stadium der Belastung erreicht ist, 
bei dem der auf Zug beanspruchte Beton an der Mitwirkung 
bereits ausgeschaltet, die Elastizitätsgrenze des Eisens aber noch 
nicht erreicht ist. 

Für einen der auf S. 154/155 beschriebenen Balken 

Abb. 120. 



K-/.0-», 1,0 +-i,o -*\ 

E 1*3,0 J 
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erhält man als Durchbiegung der Balkenmitte 

6EJlf = {-[-Paa'(l + a) — --g-Pala 

f =wi 4a ' (l + a) - 1 1 

und mit E = 21000000 t/qm 

1 = sp»; a = i,o m 
1 • 1 23 J • 10 000 



r, ,.04 2 >33 

0,48 -15ÖÖ5" 



£taim 



Somit 
für 



24- 21000 000- 2,33 



IOOO. P = 0,I97P. 



2 



P: 
P: 



30* 

2 

45*. 
2 



berechnet 
f = I,l8 mm 



ffe 



gemessen I 
f = 0,735 mm 76o kg/qcm 



= 15* f = 2,95 mm f == 3,14 1900 

= 22,5* f = 4,42 mm f = 6,33 2850 

Bei einer Zugspannung von a e = 1800 kg/qcm ist Über- 
einstimmung zwischen Rechnung und Messung vorhanden. 

Bei der für Probebelastungen von Decken und Unterzügen 
üblichen Auflast ergibt sich im allgemeinen eine rechnerische 
Beanspruchung dfer Eiseneinlage von ca. 1500— 1700 kg/qcm. 

Man wird deshalb hier die Forderung aufstellen können, 
dass die gemessenen Durchbiegungen jedenfalls nicht grösser 
ausfallen sollen, als die berechneten. 
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Beton- und Eisenbetonpfähle. 

1. Anwendungsgebiet. 

IJolzpfähle für Gründungszwecke können bekanntlich da 
nicht verwendet werden, wo sie einem schwankenden Grund- 
wasserspiegel ausgesetzt sind, weil in diesem Fall das Holz 
rasch faulen würde. 

In solchen und anderen Fällen erscheint es angezeigt, 
Beton oder Eisenbeton als Baumaterial zu benützen. 

Bezüglich der Dauerhaftigkeit von Betonpfählen wird man 
allerdings nicht unter allen Umständen behaupten können, dass 
sie diejenige der ständig unter Wasser befindlichen Holzpfähle 
übertreffe. Insbesondere ist eine allmähliche Zerstörung des 
Betons durch Bodensäuren (mineralische oder organische) — 
selbst wenn diese in geringer Menge vorhanden sind — nicht 
ausgeschlossen, 

Betonpfähle kommen vor: 

a) im Hochbau, eventuell in Verbindung mit einer armierten 
Fundamentplatte. Meist werden dabei die Pfahlköpfe durch 
■einen Stampfbeton- oder Eisenbetongurt verbunden, auf den 
sich das Mauerwerk aufsetzt; 

b) im Brückenbau, als Pfahlrost, wobei die Pfähle durch eine 
massive Betonplatte verbunden werden; 

c) für Kaimauern und als Uferbefestigungen, entweder in 
Verbindung mit Bohlen aus Eisenbeton, oder indem die Pfähle 
selbst dicht nebeneinander eingerammt werden und so eine 
massive Mauer bilden. 

2. Pfähle aus Stampfbeton. 

Als solche sind zu nennen: Simplexpfähle, Dulacpfähle, 
Janssenpfähle und Strausspfähle. 

Die Tragfähigkeit der fertigen Pfähle beruht in dem 
Fall, wo die Spitze nicht auf festem Boden aufsitzt, einerseits 



Digitized by VjOOQlC 



- 175 - 

auf dem Verdrängungswiderstand der Pfahlspitze und anderer- 
seits auf dem Reibungswiderstand am Umfang des Pfahls. 

Soweit die Herstellung dieser Pfähle dadurch erfolgt, dass 
der Beton in das vorgebohrte oder -gerammte Erdloch ein- 
gebracht wird und dort erhärtet, wird er sich bei genügendem 
Stampfen mehr oder weniger seitlich in den Boden eindrücken 
und deshalb eine rauhe Oberfläche zeigen. 

Bei nicht genügendem Stampfen und bei elastischem Boden, 
welcher das Bestreben hat, sich nach- Hebung des Rammrohrs 
wieder zusammenzuziehen, besteht die Gefahr, dass sich eine 
Einschnürung des Pfahls bildet. 

Es hat jedoch keine Schwierigkeit, sich schon während 
der Herstellung der Pfähle darüber Anhaltspunkte zu verschaffen, 
ob und bis zu welchem Grad ein seitliches Einpressen in den 
Boden oder eine Verjüngung oder Einschnürung stattgefunden 
hat; man braucht zu diesem Zweck nur den tatsächlichen Material- 
bedarf mit dem aus dem Inhalt des Erdlochs sich ergebenden 
notwendigen Materialbedarf — unter Berücksichtigung der 
Stampfung — zu vergleichen. 

Was nun die einzelnen Systeme betrifft, so hat man 

a) die Simplexpfähle. 

Bei diesen wird ein unten durch die sogenannte Alligator- 
spitze geschlossenes Stahlrohr von 400 mm Durchmesser in den 
Boden eingerammt, und zwar so lange, bis sich aus dem Mass 
des Eindringens beim letzten Rammschlag die gewünschte Trag- 
fähigkeit ergibt. 

Dann wird das Rohr etwa 30—50 cm hochgezogen und 
gleichzeitig der unmittelbar vor dem Hochziehen eingebrachte 
Beton, dessen Quantum dem Mass des Hochziehens entsprechen 
muss, durch einen gusseisernen Stampfer von 30—35 cm Durch- 
messer eingestampft. Die Alligatorspitze öffnet sich dabei und 
es wiederholt sich der Vorgang des Einfüllens, Hochziehens 
und Stampfens. 

Statt der sich öffnenden Alligatorspitze können auch guss- 
eiserne Spitzen verwendet werden, welche nicht wieder hoch- 
gezogen werden, sondern im Boden verbleiben. 

Der Rammbär hat ein Gewicht von 1600 — 2500 kg. 
Die Fallhöhe wird anfänglich gering (1 — 2 m), später höher 
(3 — 5 m) genommen. Um den Kopf des Rohrs vor Deformation 
zu schützen, muss er mit einer besonderen Haube aus Stahlguss, 
sowie mit einem Fütterungspolster aus Holz versehen werden. 
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Der Stampfstössel hat ein Gewicht von ca. 250 — 300 kg. 
Je nach den besonderen Boden- und Grundwasserverhältnissen 
muss der Beton mehr oder weniger nass eingebracht werden; 

es kann vorkommen, dass man ihn bei- 
Abb. 121. nahe trocken einbringen muss. Die 

J richtige Wahl des Wasserzusatzes, wie 
auch des Mischungsverhältnisses erfor- 
dert eine reiche praktische Erfahrung 
seitens der Bauleitung. 

Abb. 121 zeigt einen regelrecht ge- 
formten Pfahl, dessen Oberfläche sich 
den jeweiligen, mit der Tiefe wechselnden 
Bodenverhältnissen angepasst hat. 

Der Fortschritt der Rammarbeit 
ist ein ziemlich rascher. Beim Elektri- 
zitätswerk Münster wurden 2500 lfd. m 
Pfähle in 3 Wochen eingerammt; bei 
der Fundation der Realschule in Lud- 
wigsburg (1909/10) ca. 3000 lfd. m Pfähle 
in 55 Tagen (45 Arbeitstagen), bei Pfahl- 
längen von durchschnittlich 6,5 m. 

Bezüglich der Berechnung der Trag- 
fähigkeit vergl. S. 183. 
Die Belastung der Simplexpfähle wählt man im allge- 
meinen zwischen 20 und 30 t. Es genügt dann ein Mischungs- 
verhältnis 1:5 — 1:6. 

b) Die Dulacsche Gründung. 

Bei dieser Gründungsart werden die aus Abb. 122 a— c er- 
sichtlichen verschiedenen Formen von Fallstösseln benützt, um 
die Bohrlöcher in den Boden einzustossen. Die konische Form 
des Grundstössels, dessen Spitze aus hartem Martinstahl besteht, 
hat oben 70 cm Durchmesser und ein Gewicht von 1500 kg; das- 
selbe Gewicht hat der granatförmige Fallbohrer, während der 
gusseiserne Fallstämpfel bei einer Grundfläche von 80 cm Durch- 
messer ein Gewicht von ca. 1000 kg aufweist. 

Die Fallhöhe beträgt 6 — 10 m. Nachdem der Fallbohrer 
in die gewünschte Höhe gezogen ist, lässt ihn eine selbsttätige 
Auflösevorrichtung frei herabfallen und er sinkt in den Boden 
ein. Alsdann wird er mittelst einer selbsttätigen Greifklaue er- 
fasst und wieder hochgezogen. Verwendet wird zunächst der 
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Abb. 122 a. 



Abb. 122 b. 



Maschine zum Rammen von Beton- 
pfeilern mit dem Grundstössel. 
(Stumpfer Bohrer.) 

Abb. 122 c. 



Maschine zum Rammen von Beton- 
pfeilern mit dem Grundstössel. 
(Stampfen.) 

Abb. 123. 



Maschine zum Rammen von Beton- 
pfeilern mit dem Grundstössel.. 
(Spitzer Bohrer, 1500 kg Gewicht.) 



Gerammter Betonpfeiler, 
ausgegraben. 



Die Klischees zu den Abbildungen 122/123 wurden von der Firma 
H. Rek, Stuttgart zur Verfügung gestellt. 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 12 
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kegelförmige Fallbohrer; der granatförmige dient zum Erweitern 
des Loch« am Pfahlfuss. 

Das Einbringen des Betons erfolgt schichtenweise unter 
jeweiligem Feststampfen mit dem granatförmigen Fallbohrer oder 
dem Fallstämpfel. 

Die Methode lässt sich unter entsprechenden Vorkehrungen 
auch bei Wasserandrang, sowie bei weichem, lockerem, zum 
Nachfallen geneigten Boden anwenden. 

In Anbetracht der starken Verdichtung des Erdreichs, so- 
wie des grossen Durchmessers der Pfeiler und ihrer rauhen, 
sich den jeweiligen Bodenschichten anpassenden Oberfläche 
(vergl. Abb. 123) und Form ist es erklärlich, dass mit dieser 
Gründungsmethode die besten Erfolge erzielt wurden. 

c) Eisenbeton-Blechrohrpfähle. 

Eisenbeton - Blechrohrpfähle haben gegenüber anderen 
Systemen den Vorzug, dass die in dem Boden steckenbleibende 
Blechhülse den Beton, insbesondere auch während des Abbin- 
dens, vor äusseren Einflüssen schützt; auch genügen meist 
verhältnismässig leichte Rammen, so dass die Gefahr der Be- 
schädigung von Nachbargebäuden _ durch Erschütterungen ver- 
ringert wird. 

Die Pfahlhülsen aus Blech werden mittelst eines Pfahlkerns 
aus Eichenholz eingetrieben, nach Herausziehen des letzteren 
armiert und mit Beton 1 : 5, der erdfeucht angemacht ist, aus- 
gestampft. 

Jede Pfahlgruppe wird mit einer Eisenbetonplatte zusammen- 
gefasst, in welche die Rundeisen des Pfahls eingreifen. 

Das Eintreiben der Pfähle erfolgt durch Rammen mit 400 
bis 1200 kg Bärgewicht und 6 bis 2,4 m Hubhöhe. Der Pfahl- 
durchmesser beträgt durchschnittlich 30 cm. 

Als höchste zulässige Belastung eines solchen Pfahls mit 
Rücksicht auf die Beanspruchung seines Querschnitts kann 
30 Tonnen angenommen werden, sofern die Pfahlspitze auf festem 
Boden aufsitzt oder die Reibungsverhältnisse an der Umfangs- 
fläche diese Last zulassen. 

Unter normalen Verhältnissen können mit 1 Ramme 8 Pfähle 
von 4 m Länge an einem Tag gerammt werden. Bei generellen 
Überschlägen können unter normalen Verhältnissen die Kosten 
der Pfahlfundation zu 12 -16 Mk. für den lfd. m Pfahl ange- 
nommen werden. 
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d) Strausspfähle. 

Bei Strausspfählen wird das Pfahlloch im Boden durch 
Bohrung hergestellt und dabei gleichzeitig ein Futterrohr von 
meist 25 cm Lichtweite eingedreht. Der Beton wird mittelst 
besonderem Eimer eingebracht und unter gleichzeitigem Ziehen 
des Rohrs kräftig gestampft, so dass ein seitliches Einpressen 
desselben in den Boden stattfindet. 

Gegenüber Eisenbetonpfählen ist bei Strausspfählen die 
sofortige Bereitschaft bei auftretendem Bedarf hervorzuheben, 
und die Schnelligkeit der Ausführung ist dadurch garantiert, 
dass gleichzeitig beliebig viele Bohrböcke aufgestellt werden 
können. 

Wenn auch bei diesen Pfählen die intensive Verdichtung 
des Bodens, wie etwa bei Simplexpfählen, nicht vorhanden ist, 
so haben sie dagegen den nicht zu unterschätzenden Vorteil: 
der Vermeidung von Erschütterungen, welche den Abbindepro- 
zess der frisch hergestellten Pfähle bei den oben beschriebenen 
Methoden zu stören vermögen. 

Ausserdem ist bezüglich der Bodenverdichtung bei Eisen- 
beton- und Simplexpfählen zu bemerken, dass ein allmählicher 
Ausgleich derselben durchaus nicht ausgeschlossen ist, so dass 
leicht eine wesentliche Verringerung der ursprünglichen Trag- 
fähigkeit eintreten kann. Eine Täuschung in dieser Richtung 
ist bei Strausspfählen ausgeschlossen. 

Der Pfahlbeton erhält im allgemeinen keine Eiseneinlage, 
doch können auch Strausspfähle mit Eiseneinlagen ausgeführt 
werden. 

Liegt die felsige Bodenschichte oder der Kiesgrund zu tief, 
um mit den Pfählen erreicht werden zu können, so kommt die 
sogenannte »schwebende Pilotage« zur Ausführung, welche in 
Verbindung mit einer die Pfahlköpfe verbindenden Eisenbeton- 
platte selbst in Torfboden schon gute Resultate ergeben hat. 

3. Eisenbetonpfähle. 

Diese unterscheiden sich nicht wesentlich von Eisenbeton- 
säulen. Sie werden in der Nähe der Baustelle fertig hergestellt 
und nach genügender (4— 6 wöchentlicher) Erhärtung wie Holz- 
pfähle eingerammt. 

Der Querschnitt ist 3 eckig, quadratisch, oder 5 eckig. 
Der Querschnitt der Längseisen beträgt 1 — 2°/ des Beton- 
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querschnitts. Als Querarmierung kommen Bügel oder Spiralen 
(polygonal oder rund) zur Anwendung. 

Da die Pfähle nicht ausschliesslich auf Druck, sondern in- 
folge der beim Einrammen der folgenden Pfähle entstehenden 
Bodenverdichtungen und auch sonst möglichen -Verschiebungen 
auch auf Biegung beansprucht werden, so hat die Längsarmie- 
rung in erster Linie den Zweck, den Pfahl biegungsfest zu 
machen. 

Unter Berücksichtigung des Umstandes, dass der Beton 
der Pfähle beim Einrammen einer starken Beanspruchung aus- 
gesetzt ist, wird man der Querarmierung besondere Sorgfalt zu- 
wenden und diese insbesondere am Kopf und an der Pfahl - 
spitze in wirksamer Weise anordnen. 

Die Herstellung der Pfähle erfolgt meist liegend. Von 
der Theorie, dass der Beton unbedingt in der Richtung gestampft 
werden müsse, in der er nachher beansprucht wird, ist man 
wenigstens bei Pfählen mehr oder weniger abgekommen. Der 
Unterschied in der Wirkung ist bei weitem nicht so gross, dass 
man seinetwegen den Vorteil der Herstellung der Pfähle in 
liegender Lage aufzugeben notwendig hätte. 

Es wird deshalb zunächst das Eisengerippe — etwa auf 
geeigneten Böcken — fertig hergestellt; die Längsarmierung 
mit der Querarmierung verbunden und das Gerippe soweit ver- 
steift, dass es transportiert werden kann. 

Alsdann kommt es in die liegende, aus Holzdielen verfer- 
tigte, oben offene Form und wird zubetoniert. 

Nach dem Erhärten können die Pfähle zur Verwendungs- 
stelle transportiert werden, wobei es bei längeren Pfählen (10 
bis 18 m) meist notwendig ist, eine besondere Armatur für den 
Transport anzulegen, etwa durch Winkeleisen an den Kanten, 
damit die infolge des Eigengewichts unvermeidliche Bean- 
spruchung auf Biegung keine zu hohen Werte erreicht. 

Was die Stärke der Pfähle anbelangt, so genügt im all- 
gemeinen bei quadratischen Pfählen bis ca. 8 m Länge eine 
Stärke von 32 cm, darüber bis 14 m 36 cm und bei noch 
längeren Pfählen wird zweckmässig ein 5- oder 6 eckiger Quer- 
schnitt verwendet. Ausgeführt wurden schon Pfähle bis zu 
18 m Länge. 

Die Pfahlspitze besteht aus Guss- oder Schmiedeisen 
und ist in Abb. 124 a— k in den verschiedenen Ausführungs- 
weisen dargestellt. 

Die Pfahlspitzen Abb. 124 a — d sind den bei Holzpfählen 



Digitized by 



Google 



Abb. 124 a. 



— I8l — 
Abb. 124b. Abb. 124c. 



Abb. 124 a. 
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Abb. 124 g. 



Abb. 124 f. 




Abb. 124 h. 
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Abb. 124 k. 



Abb. 124 i. 
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üblichen Formen nachgeahmt und werden mit 4 Lappen am 
Beton befestigt. 

Zweckmässiger erscheinen diejenigen Formen, bei denen 
die Längsarmierung des Pfahls von einem Schuh oder schuh- 
artigen Ring gefasst wird. 

Dies ist der Fall bei der in Abb. I24e dargestellten Anord- 
nung, wo die Eisen zunächst lose im Ring stecken, und dann 
durch einen von innen durchgeschlagenen zylindrischen Stift 
an die Wandung des Rings angepresst werden. 

Ähnlich, aber doch prinzipiell verschieden ist die Anord- 
nung in Abb. I24f, bei der die Längsstäbe durch eine Art Ring- 
schuh an ihrem Ende auf ca. 5 cm Länge fest zusammen- 
geklemmt werden. Da die 4 Längseisen bei ihrer gegenseitigen 
Berührung einen Zwischenraum frei lassen, so kann in diesen 
von unten ein geschmiedeter Nagel eingeschlagen werden, 
dessen Kopf dem Schuh als Spitze dient. 

In Abb. 124 g ist die Spitze durch einen Blechmantel ge- 
schützt und in Abb. 124k ist % ein besonderer Schuh gar nicht 
vorhanden, sondern die Spitze durch Zusammenführen und 
Verschweissen der Längsarmierung gebildet. 

Der Pfahlkopf muss gegen die un- 
mittelbare Einwirkung der Rammschläge ge- 
schützt werden, damit er nicht zersplittert. 
Dies kann nach Abb. 125 dadurch geschehen, 
dass er unter Verwendung von Segment- 
hölzern als Futterstücke durch einen Eisen- 
zylinder zusammengepresst wird, in dessen 
überstehenden Teil ein Polster aus Säg- 
mehr eingebracht wird. Zur weiteren Ab- 
schwächung des Rammstosses dient eine Holz- 
zwischenlage. 

Das Einrammen geschieht mit mög- 
lichst schwerem Rammbär bei geringer Hub- 
höhe. Gebräuchlich sind Rammbären bis zu 
4* Gewicht, wobei man eine Hubhöhe von 
ca. 50 cm wählt. Bei geringerem Bärgewicht 
steigt die Hubhöhe entsprechend. Das Ein- 
rammen selbst geht verhältnismässig rasch 
von statten; man kann unter mittleren Ver- 
hältnissen mit einem Zeitaufwand von 3 bis 
5 Minuten pro lfd. m Pfahl rechnen; erheb- 



Abb. 125. 
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lieh mehr Zeitverlust verursacht der Transport der Ramme und 
das Vorrichten des Pfahls. 

Bei der Fundation des Hoftheaters in Stuttgart leistete 
eine Ramme durchschnittlich 60— 80 lfd. m in 10 Stunden, bei 
einer Pfahllänge von ca. 10 m. 

4. Rammformeln und Belastungsproben. 

Wer glaubt, die Tragfähigkeit von Betonpfählen aus einer 
Rammformel in nur einigermassen zuverlässiger Weise bestim- 
men zu können, befindet sich in einem grossen Irrtum und kann 
schwere Enttäuschungen erleben. 

Die Rammformeln beruhen in der Hauptsache auf der Um- 
setzung der Energie des Rammbärs in die Arbeit des Reibungs- 
widerstandes am Umfang des Pfahls und des Verdrängungs- 
widerstandes an der Pfahlspitze. 

In Wirklichkeit aber nimmt das den Pfahl umgebende Erd- 
reich einen grossen Teil der Energie des Rammbärs auf und 
setzt ihn in eine elastische Schwingung um, so dass nur der 
Rest der Rammenergie dem Eindringen des Pfahls zugut kommt. 
Wäre dieser letztere Anteil bekannt und würde für sich allein 
in die Rammformel eingesetzt, so müsste das Resultat sich an- 
nähernd richtig ergeben. Da er aber nicht von vornherein be- 
kannt ist, so kann es sich nur darum handeln, dass man aus 
einigen Probebelastungen das Verhältnis der tatsächlichen Trag- 
fähigkeit zur rechnerischen Tragfähigkeit ermittelt und das Er- 
gebnis für die weiteren Rammungen in gleichartigem Boden 
verwertet. 

Die gebräuchlichsten Rammformeln sind folgende: 

1. Formel von Weissbach: 

2. Formel von Eytelwein: 



W: 



R* h 



TTFQT + R +Q- 
3. Formel nach Stern: 



w =x{-' + V-+"(K+Q+«,rn^7)}. 
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4. Formel nach B r i x : 

W= R * Q h 

In diesen Formeln bedeutet 

W 1 die Widerstandsfähigkeit des Pfahls. Als zulässige Be- 
lastung ist im allgemeinen der 3. Teil hiervon zu nehmen. 

R* das Gewicht des Rammbärs, 

Q* das Gewicht des Pfahls, 

h cm die Fallhöhe des Rammbärs, 

r cm das Eindringen des Pfahls beim letzten Rammschlag, 

ucm/t — _}_ 
K — FE ' 

l cm = Länge des Pfahls, 

F qcm = Querschnitt des Pfahls, 

E t/qcm = Elastizitätsmodul des Pfahlmaterials, 

y* =(R + Q)Q0-^), 

rj. = Koeffizient der Stosselastizität, in Formel 3 zu {■ anzu- 
nehmen. 

Formel 1 setzt vollkommen elastischen Stoss voraus, For- 
mel 2 vollkommen unelastischen Stoss und die Brixsche Formel 
ist empirisch. 

Belastungsproben werden, wie schon angedeutet, durch 
diese Rammformeln nicht entbehrlich gemacht; sie sind bei jeder 
Pfahlfundation unbedingt erforderlich. Dabei verlangt man ge- 
wöhnlich 3 fache Sicherheit. 

Um eine Belastungsprobe ausführen zu können, muss auf 
dem Pfahl ein Podium hergestellt werden, auf das sich das 
Belastungsmaterial aufbringen lässt. Man kann dies in der 
Weise machen, dass man 3 oder 4 Pfähle zusammennimmt, 
durch Unterzüge verbindet und auf diesen die Platte in Form 
von nebeneinander gelegten I-Trägern aufbringt. Als Belastungs- 
material benützt man am besten Eisenmasseln, die in jeder 
Giesserei zu bekommen sind. Bei 3facher Sicherheit braucht 
man für 3 Pfähle schon eine ganz erhebliche Menge Belastungs- 
material und die Belastungsprobe wird ziemlich kostspielig. 

Der Verfasser hat deshalb bei den Neubauten des Hof- 
theaters eine andere Anordnung zur Ausführung gebracht, die 
sich sehr gut bewährte und die Aufbringung des Belastungs- 
materials in beliebiger Höhe auf einem einzigen Pfahl gestattete, 
ohne dass die Gefahi* des Umkippens eingetreten wäre. 

Es werden zu diesem Zweck auf dem Pfahl nebeneinander 
2 I-Balken gelegt, und in der Mitte über dem Pfahl ein I-Pfosten 
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errichtet, dessen oberes Ende durch Drahtseile nach 3 Rich- 
tungen verankert wird. 

Die I-Balken erhalten eine das Podium bildende Quer- 
lage von entsprechend schwächeren I-Trägern. 

Die Eisenmasseln werden nun auf das Podium rings um 
den I-Pfosten gelagert und können genügend hoch aufge- 
schichtet werden, um die Belastungsprobe mit dem 3- und mehr 

Abb. 126. 



als 3 fachen der vorgesehenen Pfahlbelastung durchführen zu 
können, da ein Kippen bei richtiger Anordnung nicht mög- 
lich ist. 

Zur weiteren Sicherheit wird man unter dem Podium in 
einiger Entfernung von den Trägerunterkanten Auflager an- 
bringen, auf die sich das Podium bei etwaiger Neigung ab- 
stützen kann. 

Die Anordnung ist aus Abb. 126 ersichtlich. 
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5. Fundamentplatten. 

Wo der Boden zwar nicht die sonst übliche Beanspruchung 
von 2 — 3 kg/qcm, aber doch sicher mehr als 0,5 kg/qcm zu 
tragen vermag, kann von Pfählen abgesehen und zu erbreiterten 
Fundamentplatten gegriffen werden. 

Diese Verbreiterung könnte zwar ohne Zuhilfenahme von 
Eisenbeton ausgeführt werden, indem man das Stampf beton- 
fundament stufenförmig im Verhältnis 2:1 bis höchstens 1 : 1 
(Höhe : Breite) anwachsen lässt; man würde hierzu jedoch eine 
bedeutende Höhe brauchen. 

Wird dagegen eine armierte Eisenbetonplatte angewendet, 
so genügt eine wesentlich geringere Konstruktionshöhe, da ja 
die Platte biegungsfest ist und somit die gesamte Fundament- 
ausladung in einem Absatz vorgenommen werden kann. 

Sind die Kosten der Eisenbetonplatte geringer als die 
Kosten des Stampfbetonfundaments samt dem vermehrten Fun- 
damentaushub, so erscheint die Anwendung der Eisenbeton- 
platte angezeigt. 

1. Fundamentgurten unter durchlaufendem Mauerwerk. 

Eine derartige Fundamentplatte ist in Abb. 127 dargestellt. 
Ihre Armierung ist quer zur Längsrichtung der Mauer, also der- 
art, dass die Bodenpressung sich gleich- 
Abb. 127. massig nach der ganzen Breite der Platte 

zu übertragen vermag. Da der Druck 
auf die Platte erst dann voll eintreten 
kann, wenn ihm eine entsprechende Zu- 
. t . sammendrückung des Bodens vorange- 
T gangen ist, so wird sich der Gesamt- 
druck um so weniger gleichmässig verteilen, 
co -o als die Ausladung an Grösse zunimmt, 

weil mit dieser Zunahme auch eine Zu- 
nahme der elastischen Durchbiegung der Platte verbunden ist. 
Das Fundament wird sich also so lange setzen, bis in der 
Druckverteilung der Plattensohle ein gewisser Gleichgewichts- 
zustand eingetreten ist. 

Man wird deshalb bei grösserer Ausladung die Stärke der 
Platte nicht zu knapp bemessen dürfen, d. h. man sollte die 
Platte nicht mit der sonst zulässigen Maximaibeanspruchung 
des Betons von 40 kg/qcm dimensionieren, sondern mit einer ent- 
sprechend reduzierten Beanspruchung. 
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Je grösser die zu erwartende Setzung bis zum Eintritt des 
Gleichgewichtszustands ist, um so mehr liegt auch die Gefahr 
einer ungleichen Setzung in der Richtung der Mauer vor. Die- 
selbe Befürchtung ist auch bei ungleichartiger Beschaffenheit des 
Bodens berechtigt, da es ausgeschlossen ist, die zulässige Be- 
anspruchung desselben mit Sicherheit so abzustufen, dass eine 
gleichmässige Setzung zu erwarten ist und dementsprechend 
die Fundamentbreiten zu bestimmen. 

In diesem Fall erscheint ausser der Querarmierung der 
Bodenplatte auch eine Längsarmierung derselben notwendig. 
Dabei ist die Platte als umgekehrter Plattenbalken auszubilden 
wie in Abb. 128 angedeutet ist. 

Da nicht bekannt ist, bis zu welchem Grad eine Übertragung 
des Drucks in der Längsrichtung notwendig ist, so kann die 
notwendige Höhe des Fundamentgurts 
auch nicht berechnet werden. Man wird Abb. 128. 

deshalb diese Höhe dem praktischen Ge- 
fühl nach ansetzen, falls sie sich nicht 
im Einzelfall von selbst ergibt, und kann 
bezüglich der Eiseneinlage davon aus- 
gehen, dass der Grenzwert der zulässigen 
Beton- uhd Eisen-Beanspruchung gleich- 
zeitig auftreten soll. 

Bei der Berechnung der Fundamentgurten ist in erster 
Linie vom Biegungsmoment im Querschnitt a — a oder besser 
b — b auszugehen, welches unter der Annahme einer gleich- 
massig verteilten Bodenpressung berechnet wird, in zweiter 
Linie ist darauf zu achten, dass die Scherspannung den durch 
die Normen festgesetzten Grenzwert nicht überschreitet. 

2. Fundamentgurten unter einer Säulenreihe. 

Fundamentgurten als umgekehrte Plattenbalken können 
mit Vorteil zur Entlastung von Stützen in fortlaufender Reihe 
verwendet werden, sofern die Grösse der Last oder die Rück- 
sicht auf möglichst gleichmässige Setzung sämtlicher Stützen eine 
Einzelfundation derselben nicht zweckmässig erscheinen lässt. 

Ist der Stützendruck P* und ihre Entfernung l m , so käme 
auf den Fundamentgurt eine gleichmässig verteilte Belastung 

von q = -j- t/m. 

Bei einer zulässigen Bodenpressung von at/qcm (2,5 kg/qcm 
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= 25 t/qm) ergibt sich als notwendige Breite des Fundament- 
streifens n t/m 

während sich die Höhe des Fundamentgurts und die Längs- 
armierung unter Zugrundlegung eines Biegungsmoments 

q l a 

M = + — — bestimmt. 
— 10 

Es ist nicht anzuraten, mit einem geringeren Biegungs- 
moment zu rechnen, da ja der Fundamentgurt keinen Träger 
mit unverrückbar festen Stützen bildet, sondern im Gegenteil 
noch imstande sein soll, ungleiche Setzungen der Säulen mög- 
lichst auszunivellieren , und man wird deshalb auch mit mög- 
lichst grosser Trägerhöhe und geringerer Eiseneinlage mehr er- 
reichen als mit geringer Trägerhöhe und starker Eiseneinlage. 



Abb. 129. 



•l.l.lL'i.': 

'ir»l 



3. Erbreiterte Fundamentplatten unter Einzelstützen. 

Die normale Fundation einer Säule ist in Abb. 55 dar- 
gestellt. Um an Aushub zu sparen, könnte man auch hier an 
ein armiertes Fundament nach Abb. 129 
denken, sofern sich dieses billiger stellt 
als das Stampfbetonfundament einschliess- 
lich des Aushubs. 

Man wird dabei die Platte nach zwei 
aufeinander senkrechten Richtungen ar- 
mieren. 

Besondere Aufmerksamkeit ist den 
Scherkräften zu schenken ; im allgemeinen 
wird jedoch dieser Fundationsweise die 
normale nach Abb. 55 vorzuziehen sein. 

4. Volle Fundamentplatten. 

Durchgehende Fundamentplatten unter 
ganzen Bauwerken sind schon häufig aus^ 
geführt worden und bezwecken nicht bloss, die Bodenbean- 
spruchung auf ein Minimum zu reduzieren, sondern auch die 
Tragfähigkeit des Bodens zu erhöhen, indem ein seitliches Aus- 
weichen desselben erschwert wird. 

Diesen durchgehenden Platten haften jedoch ganz erheb- 
liche Mängel an und sie sind nur in solchen Fällen zu emp- 
fehlen, wo die Anordnung so getroffen werden kann, dass eine 
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einigermassen sichere Grundlage für die Berechnung bezw. 
Lastenverteilung vorhanden ist. 

Ein solcher Fall ist in Abb. 130 dargestellt Es handelt 
sich hierbei um einen Silo, bei dem die Säulen im Grundriss 
rechteckige Felder bilden. 

Verfasser hat hierbei die ein- Abb * I 3°- 

zelnen Säulenreihen in der 
Längsrichtung durch Unter- 
züge (Fundamentgurten als 
umgekehrte Plattenbalken) 
verbunden und eine Über- 
tragung nach der Querrichtung durch umgekehrte Gewölbe zu 
erreichen gesucht. Die Konstruktion ist in statischer Beziehung 
klar und bietet ausserdem die Möglichkeit einer wirksamen Grund- 
wasserdichtung, für welche sich ebene Platten weniger gut 
eignen. 
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Sammlung von Beispielen. 

Beispiel 1« 

Massive Eisenbetonplatte, beiderseits frei aufliegend. 
Gegeben: Spannweite 1 = 3,20 m 

Nutzlast p = 300 kg/qcm. 
Gesucht: Plattenstärke dem 

Eiseneinlage f e qcm/m. 
Auflösung: 

1. Belastung. 

Eigengewicht (angenommen) g = 0,12 ra .2,400 Vcbm — 0,288 t/qm 

Nutzlast p = °^°° » 



Gesamtlast q = °>588 t/qm. 

2. Biegungsmoment 

für einen Platten streifen von 1,00 m Breite 

M = ^ = 358^. = 0>75mt 

3. Notwendige Plattenstärke d. 

Für Ob = 40 kg/qcm; <r e = 1000 kg/qcm ist nach Gl. (4) 

VM cmk e 1 / 75 000 , 

-b«r = °'39 V -^5- = u>fi cm 

a = 1,4 cm 



notwendige Plattenstärke d = 12 cm. 
4. Notwendige Eiseneinlage 

f e = _ ^ = - 75 °° ° = 8,2 qcm (nach Gl. (7) S. 27). 

|h.iooo 1. 10,6.1000 

Somit einzulegen pro lfd. m Querschnitt 

1 1 (p 10 mm mit f e = . 8,6 qcm. 

Die Form der Eiseneinlagen ist wie in Abb. 11. 

Beispiel 2. 

.Massive Eisenbetonplatte nach Abb. 11. 

Gegeben : Spannweite 1 = 2,90 m (Stützweite) 

Nutzlast p = 300 kg/qcm 

zulässige Beanspruchung des Betons <rb = 30 kg/qcm 
„ „ „ Eisens a e = 1000 „ . 

Gesucht: Plattenstärke d 

Eiseneinlage f e . 
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Auflösung. 

i. Belastung. g = 0,15 • 2,4 = 0,360 t/qm 
P = 0,300 „ 



q = 0,660 t/qm. 

ql* O.660. 2,Q 2 

2. M = -*g- = _L___lV_ _ Q70 mt 

3. Notw. h = 0,49 y -t— (vergl. Tabelle 2 b im Anhang). 

V 70 000 
iöo"~ = I3 Cm 

+ 2 „ 



notw. d = =15 cm. 

M M 



4. fe = 



(h-^-).iooo 0,896. h- IOOO 

= 6,0 qcm. 



3 
70000 



0,896 • 13 . IOOO 

Somit einzulegen 12 (f) 8 mm mit f e = 6,02 qcm. 

Mit h ^ = ~~ -£h hätte sich ergeben 

r 70000 , 

f e = -^r— = 6,1 qcm, 

|h- 13. 1000 

also praktisch dasselbe wie vor. 

Beispiel 3. 

<rb und <r e bei gegebener Konstruktion (zu Seite 30). 

Gegeben ist die Platte Abb. u mit 1 = 3,1 m Stützweite, d = 10 cm 

und einer Nutzlast von 250 kg/qcm (einschl. Belag und 

Verputz.) 
Gesucht Ob und <r e . 
Auflösung: 

1. Belastung 

g = 0,10 • 2,4 = 0,240 t/qm 

P = 0,250 n 

q = 0490 t/qm. 

2. Biegungsmoment 

3. Mit d = 10 cm 

h = 10 — 1,5 = 8,5 cm 
f e = 10 (p 12 = 11,31 qcm 
ergibt sich nach Gl. (17), (18) und (19) S. 30 

I5-ii>3I f x\f , 2 • 100 • 8,5 I 
x = -5 £- I — 1 + y 1 -\ £■ I = 4,0 cm; 

100 L v 15-11,31 J 

h — -y = 8,5 — 1,33 = 7,2 cm 

2 • 59 000 . , 

"" = 100.4-7,2 = 4I kg/qCm 

59 000 . , 

or e = — - = 720 kg/qcm. 

7,2.11,31 BIH 
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Beispiel 4. 

Schub- und Haftspannung bei Platten (zu Seite 33). 
Gegeben: Die Platte Beispiel 3. 
Gesucht: v und % v 
Auflösung. 

1. Auflagerdruck A = * • 0,49 • 3,1 = 0,76 t. 

2. Schubspannung im Auf lagerquerschnitt. Nach Gl. (23) ist 

A 760 kg 

*o = — ; r- = = I i°5 kg/qcm. 

b(h-— ) I00.7,2qcm ' 3 * /4 

Da sich weniger als 4,5 kg/qcm ergeben hat, können sämt- 
liche Eisen nach Abb. 1 1 a (ohne Auf biegung) eingelegt werden. 

3. Haftspannung. Nach Gl. (26) ist 

b v 100 • 1,05 



10 • n • 1,2 



= 2,8 kg/qcm. 



Beispiel 5. 

Koenensche Plandecke nach Abb. 19 (beiderseits frei aufliegend) (zu Seite 38). 
Gegeben: Spannweite 1 = 4,30 m (Stützweite) 

Nutzlast p = 250 kg/qcm 
Gesucht: Stärke der Decke und Eiseneinlagen. 
Auflösung. 

1. Belastung. 

Eigengewicht der Decke einschl. Lattung und 
Verputz g = 240 kg/qcm, 

Nutzlast p = 250 „ 

3 cm Sandaufschüttung 60 „ 

2 cm Estrichgips 20 „ 

Linoleum -^ 10 „ 

q = 520 kg/qcm. 

2. M = -\- = Q — = 1,20 mt. 

o o 

3. Notwendige Deckenstärke bei 0^ = 40 und a e = 1000 kg/qcm 

, \ / 120 000 

d = 0,39 y -— — = 13,5 + i,5 = 15 cm. 

Vorhanden d = 16 cm. 

4. Notwendige Eiseneinlage 

r 120000 . . r 

f e = --- - ; = 9>5 qcm = 4 (p 18 mit f e = 10,18 qcm. 

.£.(16—1,5). 1000 

Daher pro Rippe 1 (J) 18 mm. 

5. Auflagerdruck 

A = -1-. 4,3. 0,52 == 1,11 t pro lfd. m. 

6. Schubspannung in der Rippe 

r = -— -- - mit b = 4 ■ 5 cm = 20 cm, 
b * l h 
Jh= l • 14,5 = 12,6 cm. 
1110 . , 

T ° = -n.iYfi =4,4 kg/qcm. 
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7. Haftspannung 

b* 20-4,4 . . 

H = -^- = - ~ T V = 3,9 kg/qcm. 

Beispiel 6. 

Rippendecke (zu Seite 38/39). 

Eine Rippendecke irgendwelcher Art (z. B. mit Hohlsteinen) 
soll für eine Spannweite (Lichtweite) von 5,20 m und eine Nutz- 
last von 400 kg/qcm konstruiert werden. 
Auflösung. 

1. Eigengewicht (vorläufig angenommen) g = 400 kg/qcm 
Nutzlast 400 „ 
Belag und Verputz 40 „ 

q = 840 kg/qcm. 

2. Biegungsmoment. 

Bei einer Stützweite 1 = 5,20 + 0,20 = 5,40 m ergibt sich 

0,840.5,4" 
M = 8 = 3,1 mt. 

3. Notwendige nutzbare Konstruktionsstärke 

bei Ob = 40 kg/qcm; a e = 1000 kg/qcm 
310000 



= 0,39 V " 



= 21.7 cm 
100 " 

a = 2,3 „ 



d = 24,0 cm. 

4. Lage der Neutral achse 

x = ^ | h = ^ | • (24 — 2) = 8,2 cm. 

Wenn also die verwendete Formel Gültigkeit haben soll, 
so müsste die Platte über den Hohlsteinen mindestens 8,2 cm 
Stärke haben. Bei schwächerer Dimensionierung ist die verwen- 
dete Rechnungsweise aber für praktische Zwecke immer noch 
genügend genau. 

Wird somit gewählt 
Plattenstärke d = 6cm 
Gesamt-Konstruktionsstärke d = 25 cm 
Rippenstärke b = 6 cm 
Rippenentfernung (von Mitte zu Mitte) 35 cm, so ist 

5. das genauer ermittelte Eigengewicht der Decke: 

Deckenplatte 6 cm • 2,4 t/cbm = 0,144 t/qcm 

100 2 4 t/cfom 

Rippen 6 cm • 19 cm — — = 0,080 „ 

ff y 25 100 cm 

Hohlsteine 0,170 „ 



0,394 t/qcm. 

Die seitherige Berechnung bedarf somit keiner Änderung. 

6. Notwendige Eiseneinlage 

- 310 000 

f e = — ^ = 15,3 qcm 

-£. . 23 . 1000 

pro lfd. m des Deckenquerschnitts, somit pro Rippe 

tc; qcm 
f e = ^ Qo = 5,36 qcm. 



35 
Einzulegen 1 (p 26 mit f e = 5,31 qcm. 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 13 
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7. Schubspannung 

A = t . 
Stegbreite pro lfd. m Querschnitt 

b = — — • 6 = 17,1 cm 

h - = ^.|-h-= |.(25 — 2) = 20,2 cm 

2260 



8. Haftspannung. 



17,1 . 20,2 

100 , 



= 6 >5 kg/qcm. 
= 4,8 kg/qcm. 



Da sich t grösser als 4,5 kg/qcm ergeben hat, erscheint es 
notwendig, entweder anstatt einer Eiseneinlage von 1 26 pro Rippe 
eine solche von i(J)20-|-i(J)i8 mit zusammen 5,7 qcm zu wählen 
und eines dieser beiden Eisen nach Abb. 11 b am Auflager abzu- 
biegen, oder aber die Rippen durch schräg gestellte Bügel (ähnlich 
wie in Abb. 43) zu verstärken. Bei genügender Festigkeit des Hohl- 
steins wird sich aber ohne Zweifel dieser in erheblichem Mass an 
der Druckübertragung beteiligen, so dass die tatsächlichen Bean- 
spruchungen nicht die Höhe der berechneten erreichen. Es dürfte 
deshalb die Konstruktion wie vorgesehen, mit je 1 (J) 26 pro Rippe 
und ohne Bügel etc. trotz des Wertes von t nicht zu beanstanden sein. 

Beispiel 7. 

Kontinuierliche Platte mit 3 Öffnungen nach Abb. 25. (Zu Seite 46.) 
Gegeben: \ t = 1 2 = 1 8 = 3,8 m (Stützweite) 

p = 250 kg/qcm. 
Gesucht: d und f e . 

Auflösung. 

1. Eigengewicht g = 0,13.2,4 = 310 kg/qcm 
Belag und Verputz = 20 „ 
ständige Last g = 330 „ 

Nutzlast p = 250 „ 



Gesamtlast q = 580 kg/qcm, 

Somit 
A)bei genauerer Berechnung unter Benützung von 
Tabelle Nr. 1 des Anhangs. 

2. Biegungsmomente 

M ,4 1 = 0,080 . 0,330 . 3,8 2 + 0,100 . 0,250 . 3,8 2 == 0,75 mt 
Mi, 1 = — 0,100 . 0,330 . 3,8 2 — 0,1 17 . 0,250 . 3,8* = — 0,90 mt 
M i,5 1 = 0,025 • 0,330 • 3> 82 + 0,075 . 0,250 . 3,8* = 0,39 mt. 

3. Plattenstärke. 

Für <rb = 40 und a e = iooo kg/qcm ergibt sich 

in der ersten Öffnung d = 0,039 \^75 000 = 10,7 -f 2,3 = 13 cm 

„ „ zweiten „ d = 0,039 V39 000 = 7,7 + 2,3 = 10 cm 

über den Zwischenstützen d s <^ 0,039 V^ 00° = 1 1,7 + 2 >3 = J 4 cm » 
auszuführen d = 16 cm. 
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4. Eiseneinlage. 
In Feldmitte der ersten Öffnung: f e = — — — = 8,2 qcm = 11 (T) 10 

» zweiten „ f e = — ^| — = 5,2 qcm = u (J) 8 

i • ö -5 

über den Zwischenstützen: f e = — — — = 7,1 qcm. 

i-M.5 

Wird in jeder Öffnung jedes übernächste Eisen über der 
Zwischenstütze aufgebogen, so ist dort fe 8 = 5 1 /« (J) I0 + 5Vt ** 
= 7,1 qcm, somit genügend Querschnitt. 

B) Nach den Vorschriften S. 47: 

.. ql* 0,580.3,8* 

M «Mi= ^7T= T „ = 0,84 mt 



10 10 

,8 2 

imt 



ql* 0,58.3,8* 



10 10 



™ qi 3 0,58. 3,8 2 

Mi,ßz= -^- = ° ^ = 0,56 mt. 
Notwendige Plattenstärke bei (7b = 40 und <r e = 1000 kg/qcm 
in der ersten Öffnung d m = 0,39 V/ — |- 1,7 = 13 cm 

über den Zwischenstützen d s > 0,39 y — |- 1,7 = 13 cm 



100 

11 cm. 



100 
Notwendige Eiseneinlage 

in der ersten Öffnung f e = — = 8,4 <icm = 11 (t) 10 mm 

1-">S.IOOO mit 8,6 qcm, 

'nÖ 000 

in der Mittelöffnung f e = = 6.8 « cm == 5'/, (J) 10 mm 

■5. W- iooo + 5 , /j08raD , 

mit zus. 7,1 qcm, 
d. h. in den zweiten Öffnungen liegen II Rundeisen pro lfd. m, und 
zwar abwechslungsweise i (p 10 und i (J) 8. 

Wird nun über den Zwischenstützen eine Plattenstärke von 15 cm 
gewählt, so ist an dieser Stelle die erforderliche Eiseneinlage 
84000 
i . 13,5 • 1000 

Man wird somit, wenn die erste Darstellungsweise der Eisen- 
einlagen in Abb. 25 gewählt wird, von den Eiseneinlagen der ersten 
und zweiten Öffnung je die Hälfte, nämlich je 57 a (p 10 gerade 
lassen und die übrigen Eisen aufbiegen. Über der Zwischenstütze 
ergibt sich alsdann 

f e = 5 Vi 10 + 5 Vi 8 = 7,1 qcm pro lfd. m. 
Schub- und Haftspannungefl. 

Der Auflagerdruck am Endauflager kann genügend genau mit 
A = -J-.ql = -^.0,58.3,8 = i.it, 
also wie beim Einzelträger, in Rechnung gezogen werden. 



fe s = — r~ ™- T — = 7jI ( i cm - 
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Dann ist nach Gleichung (24) und (26) 

noo k & . , 

r = z = 1,1 kg/qcm 

100. |. 11,5 qcm 

b? 100. 1,1 . , 

r x = = — = 3.2 kg/qcm. 

1 u ii.k. i 9 o Jy 6/H 

Eine Auf biegung einzelner Eisen ist somit nicht notwendig, da- 
gegen können am Auflager oben zur Vermeidung von Zugrissen 
kurze Eisen, etwa 1 1 (J) 6 mm, eingelegt werden. 

Beispiel 8. 

Voutendecke zwischen I-Tragern (zu Seite 47). 
Gegeben: Der Grundriss Abb. 25 c. 
Gesucht: Plattenstärke und Eiseneinlage. 
Auflösung: 

Eigengewicht 0,10 . 24 = 0,240 t/qm 

Nutzlast einschl. Belag und Verputz 0,300 „ 



q == 0,540 t/qm 
S. , 
0,54- 3.05 2 



M = "1JT (vergL S ' 47) 



= 0,505 mt 



10 

d = 0,039 V^o 500 = 8,8+1,5 = 10,3 cm; 

ausgeführt wird d = 10 cm. 

50 500 , 

f e = - g = 6,8 qcm. 

7 . 8,5 . 1000 

Einzulegen 10 fl) io mra mit f e = 7,85 qcm. 

Obwohl bezüglich der Deckenstärke d etwas knapp gerechnet 
ist, wird infolge des Überschusses in f e die Beanspruchung des 
Betons trotzdem 40 kg/qcm nicht überschreiten. 

Tatsächlich ergibt sich nach Gleichung (17) S. 30 

15 • 7>85 T . A / , 2 . 100 . 8,5 1 

x = -^ssr- L- J + V * +-r^f J = 3 ' 45 cm 

h - -j = (10 — 1,5) - 1,15 = 7,35 cm 

2 . 50 500 . , 

Ob = — = 39,8 kg/qcm 

** 100.3,45.7,35 ■** ^ /4 

a = 5 5 = 890 kg/qcm. 

7,35.7,85 ^ * ,H 

Beispiel 9. 

Durchlaufende Platte mit ungleichen Öffnungen (zu Seite 50). 
Eine Platte mit 3 Öffnungen 

li = 3,2 m; 1 2 = 4,3 m; 1 3 = 3,5 m, 
Nutzlast p = 350 kg/qm ; 
Belag und Verputz 30 kg/qm, 
zu dimensionieren. 
Auflösung : 

Ständige Last 0,11 . 2,4 = 0,264 t qm 
+ o,03Q ,, 
g = ^0,300 t/qm 
Nutzlast p = 0,250 t/qm. 
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i. Stützenmomente für Eigengewicht. 

Nach Gleichung (29) S. 50 ergibt sich 



2 M, 7,5 + M t 4,3 = - -2222- (3,2» + 4,3») 

M, 4.3 + 2M, 7,8 = - -525°. (4,3» + 3,5 8 ) 



Hieraus M x = — 0,420 mt 

Mj = — 0,489 mt . 

Abb. 131. 






> ft { ' fr* 8 ' " 1 

37 g 430 1 3.50 P 



3,20 

^ ***> — > clin c sfio 

c s 5J10 3 

c £*? , c 5 Jl , 

c m => 

2. Stützenmomente für Nutzlast. 

Um nachher beliebig kombinieren zu können, wird der Einfluss 
der Nutzlast in der ersten, zweiten und dritten Öffnung je für sich 
ermittelt. 
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Nutzlast in Öffnung 


lo 


li 


li 


2M,7.5 + M 1 43 = 
Mi 4.3 + 2*1,7,8 = 


0,25 3,2' 
4 


°4 5 4.3' 

°f «' 

4 


0,25 
4 



Hieraus 






— 0,148 
+ 0,041 



— 0,265 

— 0,246 



+ 0,053 mt 
— 0,187 mt 



Auf analytischem Weg ergibt sich alsdann: 
3. Grenzwerte der Momente in Feldmitte. 

a) Grösste Momente / und / 2 . 

Kleinstes Moment in l x . (Belastungsfall I.) 

Aus 1) und 2) ergibt sich durch entsprechende Kombination 
Mi = —0420 — 0,148 + 0,053 = — 0,515 »t 
M 2 = —0,489 — 0,041 —0,187 = — 0,635 mt . 

Somit A . 3,2 0,55 °' 3,22 = - 0,515 ; A = 0,724 * 

2 



D.3,5 
A 8 



o,55 *3>5 2 



-0,635; D == 0,786 t 



M 1 = — = 

Mm _P!_ _ 

max — ~ _ — 



2q 
In l t ist 
M x 



0,724* 
2.0,550 

0,786» 
2.0,550 



= +0,48** bei x = ^^- = 1,; 



+ 0,56"* „ X ' 



0,550 
0,786 
0,550 



32 



= M3- 



|.(l-x) + M i i + M l l T 5-, 



Der Grenzwert tritt da auf, wo 

d M x g „ N , M» M, . ^ , , 

X = A X (1_ X ) + _^L__L = ist, d. h. 



dx 2 

1 M 2 — M, 



bei x = 
Somit 



2 gl 

0,300 • 4,3' 



= 2,15 



0,120 



= 2,06 m . 



8 



0,635 



0,30 . 4,3 
** -0,515 !^= +0,122 -t. 



4,30 " ~ 4,30 

b) Kleinste Momente in l und /,. 

Grösstes Moment in l t . (Belastungsfall II.) 

Aus 1) + 2) ergibt sich 

M x = —0420 — 0,265 = — 0,685 mt 
M 2 = —0489 — 0,246 = — 0,735 mt . 



Somit 



A . 3,2 - -^ 3 °° * 3 ' 2 ' = -0,685 ; A = 0,268 1 



D.3,5 
A 8 

2Vl ftm in = — = 



0,300 . 3,5* 



2 
0,268* 



— 0,735; D = 0,314 t 



M 2m in — 



2g 
2g 



«. . . 0,268 

= 0,12 mt bei x = — = 0,89 

2 . 0,300 0,300 

°> 3148 = 0,16-* „ x' = ÄL = r ,o 5 . 

2 . o,soo ' " 0,300 D 
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Im Mittelfeld liegt der Grenzwert annähernd bei 

1 , M 2 — M t 0,050 

x = ? — = — l - = 2,15 — = 2,13 m 

2 ^ ql ' 3 0,550-4,3 * 
und beträgt: 

M im „= *5S^y!._ 0>735 .ä_ 0)685 ä = +0i56m , 

o 4»3° 4>3° 

4. Grenzwerte der Stützenmomente. 
a> Stutzenmoment M t r 

M t m ax = i) + 2 I) + 2 II) = — 0,420 — 0,148 — 0,265 = — 0,833 mt 
Mi min = l) + 2lll) = —0,420 + 0,053 = — 0,367 mt . 

b) Stützenmoment M a . 

Mjmax = i) + 2 II) + 2 III) = —0,489 — 0,246 — 0,187 = — 0,922 mt 

M 2mill = I) + 2 I) = — O.489 + 0,04l = — 0,448 mt . 

Graphische Methode für die Grenzwerte der Feldmomente: 

Für die Belastungsfälle I und II sind in Abb. 131 die Momenten- 
kurven gezeichnet. Aus ihnen ist die Grösse der Biegungsmomente 
in allen Querschnitten bei den angegebenen Belastungen ersichtlich, 
doch geben diese Belastungsarten nur für diejenigen Querschnitte die 
Grenzwerte, welche zwischen den »Fixpunkten« der einzelnen Öff- 
nungen liegen (vergl. S. 104/ 105). 

Um die Grenzwerte für die Momente in den zwischen den Fix- 
punkten und den Auflagern liegenden Querschnitten zu erhalten, müssten 
die Öffnungen zum Teil nur streckenweise belastet werden und zur 
Bestimmung dieser Belastungsgrenzen wären umständliche Rechnungen 
erforderlich. 

Für praktische Zwecke genügt es deshalb vollkommen, diese End- 
strecken der Kurven für die maximalen und minimalen Momente frei- 
händig einzuziehen. 

Es ist dies in Abb. 131 III, welche aus I und II kombiniert ist und 
in welcher die Grenzwerte der Stützenmomente nach Ziff. 4) ein- 
getragen sind, durch die gestrichelten Linien geschehen. 

5. Dimensionierung. 

Öffnung 1 : M = 0,48«*; 

d ^ 0,039^48000 + 1,5 = 10 cm ; 

gewählt d = 12™; f e = -^ = 5*3 qeBI = 5 (D "> + 5 (J) & 
\ L : M = 0,56 mt ; 

d = 0,039 V56 000+ T > 8 = 11 cm ; 

gewählt d = I2 cm ; f e = — = 6,2<i cm = 5 fl) 10 + 5 fl) 8. 

1 2 : M = 0,56 mt ; 

gewählt d = 12 cm ; f e = 5 fl) 10 + 5 fl) 8. 
Stützenquerschnitte 

M = —0,83 bezw. — 0,92 mt ; 

d ;> 0,0391/92000+ 1,5 5 13,5 cm ; 

gewählt d = i8 cm ; f e = 92 A = 6,6<i cm ; 

/8 • IÖ 

vorhanden 10 fl) 10 mm . 
Die Form der Eisen kann im übrigen nach Maszgabe der gezeich- 
neten Momentenkurven leicht bestimmt werden. 
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Hätte man die Berechnung nach der auf S. 43 angegebenen Regel 
aufgestellt, so hätte sich ergeben: 

1. In Öffnung 1: M m = Ü = ° ?55 ' 3?2 ' = 0,56 mt 

2. In Öffnung 2: M m = -SLÜ- = °>55*4,3 2 = 0,68 mt 

6 15 15 

3. In Öffnung 3: M n = -ä£- = OjSSj^ = °> 6 7 mt 

4. Über Zwischenstütze I mit l 2 == - 3> — T 4 ' 3 = 14,4 

M _ 0,55. 144 = ^ 8omt 
10 

5. Über Zwischenstütze 2 mit 1" = 4 ' 3 "*" 3,5 = 154 

M s = - °- 55 io 154 = -o,8 5 mt. 

Will man auf die in diesen Formeln liegende Aufrundung, durch 
welche eine etwaige Veränderung der Stützhöhe berücksichtigt sein 
soll, verzichten, so kann man folgende Formeln anwenden, welche in 
allen Fällen sehr gut brauchbar sind und die umständliche Berechnung 
nach den Clapeyronschen Gleichungen entbehrlich machen. 

Moment in der Aussenöffnung 

M _ gl* . Pl* 

Mm ~ ^r + ~w 

Moment in sämtlichen Zwischenöffnungen 

_ (g + ap)l* 
M m - - . 

Moment über sämtlichen Zwischenstützen 

M s = — — ' P — bei mehr als 2 Öffnungen 

M s = — (g \ - p ^ beim Träger mit 2 Öffnungen. 

Mit diesen Werten erhält man 
a) in Trägermitte 

*,n (0,300 + 0,500) 4,3* 

M" = -^-^ L_>!__'J!P_ = 0,59 mt 



25 



Mi 11 - 



b) über den Zwischenstützen 

M 355, 3£±jh£ = 0t8omt 

1 10 2 ' 

M>= 0,55. 4,3' + 3,51 = o85mt 



10 2 

Wie man sieht, stimmen diese Werte in befriedigender Weise mit 
den bei genauer Rechnung erhaltenen überein. 
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Die rein graphische Lösung derselben Aufgabe 

ist in Abb. 132 dargestellt (vergl. Culmann-Ritter: »Anwendungen der 
graphischen Statik«), 

In Abb. 132 1 sind die Fixpunkte J und J' des Trägers mittelst der 
Drittelslinien und der »verschränkten« Drittelslinien konstruiert. 

Die Punkte J haben die Eigenschaft, dass in ihnen das Biegungs? 
moment für alle Belastungen der rechts davon gelegenen Öffnungen 
gleich null ist. In den Querschnitten J' ist das Biegungsmoment für 
alle Belastungen der links davon gelegenen Öffnungen gleich null. 

Abb. 132. 



/ / 

A D 



B ü 

A D 



Abb. 132 II enthält die Momentenkurven M für Nutzlast allein für 

die 3 Öffnungen als Einzel triiger. Die Kurven sind Parabeln mit der 

pl a 
Scheitelordinate f = -±-- - = 0,320 bezw. 0,578 bezw. 0,383 mt . 

Ihre Konstruktion erfolgt am besten durch Berechnung der doppelten 
Scheitelordinate , 2 f , aus dem durch die Endtangenten gebildeten 
Dreieck. 

Um unter Berücksichtigung der Kontinuität die Momentenlinie des 
Trägers A — D für Belastung der ersten Öffnung mit p t / m zu erhalten, 
verbindet man S mit B und erhält damit den Scheitelpunkt T ' mit 
der Vertikalen durch den Fixpunkt J '. Die Gerade A T ' schneidet 
auf der Stützenordinate B die Strecke BB' ab, und diese stellt das 
Stützenmoment M x bei der angenommenen Belastung (p t / m in 1 ; l t 
und 1 2 unbelastet) dar. Da das Moment in J' und D (welch letzterer 
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Punkt zugleich Fixpunkt J' für die dritte Öffnung ist) null sein muss, 
so ist damit der ganze Verlauf der Momentenlinie gegeben. 

In gleicher Weise wird die Momentenlinie für die Belastung der 
zweiten und schliesslich der dritten Öffnung gezeichnet. Diese 3 
Momentenlinien sind der Deutlichkeit halber durch 3 verschiedene 
Stricharten dargestellt. 

Ebenso kann man zur Momentenlinie für Eigengewicht gelangen, 
vergl. Abb. 132 I, in der jedoch nur die Kombination der 3 Momenten- 
linien für die Einzelbelastung der 3 Öffnungen eingetragen ist. 

Durch entsprechende Addition oder Subtraktion der Ordinaten in 
I und II, die mit dem Zirkel vorgenommen wird, erhält man in 
Abb. 132 III die Kurven der grössten und kleinsten Momente, wobei 
die Stücke zwischen den Fixpunkten und den Auflagern, für deren 
genaue Ermittlung die behandelten Vollbelastungen der einzelnen Öff- 
nungen nicht ausreichen, gestrichelt eingetragen sind. Diese Momenten- 
kurven sind mit den in Abb. 131 auf halb analytischem Weg erhaltenen 
identisch. 



Beispiel ga. 

Es soll die in Abb. 133 dargestellte Decke, deren Nutzlast p 
= 35° kg/qm beträgt, statisch untersucht werden und zwar unter 
Berücksichtigung der Verschiedenheit des Trägheitsmoments des 
Deckenquerschnitts in den einzelnen Öffnungen. 

Abb. 133. 




Auflösung. 

Für den Deckenquerschnitt der Aussenöffnungen ergibt sich 
Fläche, Schwerpunkt und Trägheitsmoment aus folgendem Schema: 
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qcm 


cm 


cm 8 




25.20 


500 


10 


5000 




20. 5 


— 100 


2,5 


— 250 




rc.20* 

8 


-157 


,2.20 

3.^ 


— 1450 






243 




3300 


nf e = 


= 15.2,54 


38 


2 


76 



°> 2 43 , , 

g = -^ • 2400 = 235 kg/qm 

Verputz u. Belag 35 „ 



270 kg/qm 
P = 35Q ,, 
q = 620 kg/qm 



281 . z = 3376; z = 12,0 cm . 

Das Trägheitsmoment, bezogen auf die Achse durch den Mittel- 
punkt des Hohlkreises, ist 

J' = ^(i5 , + 5 , )- iL ^--y:-5 , + 38-3 , = a4750«", 

somit in bezug auf die Schwerpunktsachse 

J = 24750 — 281.7* = I0 98i cm4 . 
Für den Querschnitt der Mittelöffnung ist 





qcm 


cm 


cm 8 


25.10 


250 


5,0 


1250 


15 . 1,57 


23 


8 


184 


15.0,77 


12 


2 


24 



285 . z 



= 1458; z = 5,i« 



25 



Ji = - - (4,9 S + 5,i 8 ) + 23 . 2,9 + 12 . 3,1* = 2400 ™<. 



= 4,5. 



Das Verhältnis der Trägheitsmomente in den 3 Öffnungen ist somit 

Jo^ = 10 981 

Ji 2400 

[Ohne Berücksichtigung der Eiseneinlagen hätte man erhalten: 

Jo_ _ 6430 n 

J x ~ 2080 "" 3,IJ 

Für die Mittelöffnung ist ferner 

g = 0,10 . 2400 = 240 kg/qm 
Verputz u. Belag 35 „ 



Nutzlast 



rd. 275 kg/qm 
P = 350 „ 



Gesamtlast q = 625 kg/qm. 
Würde auf die Verschiedenheit von J und J t keine Rücksicht ge- 
nommen, so hätte man für Belastungsfall I: 

mr / . ox 0,62 . 5,3 3 0,275 . 2,8 3 

M B (2.5,3 + 3.2,8) = - /° ' V = -23,2-1,5, 

4 4 



hieraus 



M 8 = 



24,7_ 
19 



= — 1,30 



mt 



A = ^i-^ =I 6 4 -o, 24 =Mo' 



M, 



° m - 2q - 2.0,62 _ I,SÖ 



., 0,28.2,8' - 

M imin = 1,30 = 0,28—1,30 = — 1,02 ™t. 
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ausreichend. 
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Berücksichtigt man die Verschiedenheit von J und J 1? so ergibt 
sich nach Gleichung (33) S. 52: 

M s (2 . 5,3 + 3 • 2,8 . 4,5) = — 23,2 — 1,52 . 4,5 = — 30,0, 

hieraus M s = — 3 ' = 0,62 mt 

48,4 

a o> 02 ^ ♦ 

A = -1— = 1,64-0,12 = 1,52* 

DO 

M omax = -£- = ^ = 1,87 m» 
2 q 2 . 0,62 

„ 0,28.2,8* . , 

M x min = g 0,62 = 0,28—0,62 = — 0,34 B 

Im Belastungsfall II erhält man: 

tl* o o>27.5,3 8 0,625. 2,8 3 

Ms. 484 = - V ^--^—.4.5 = -25,7, 

4 4 

hieraus M s = 1^- = — 0,51 mt 

48,4 '^ 

M imax = °' 5 g 2> 0,53 = 0,61 — 0,53 = + 0,08 mt. 

In allen übrigen Querschnitten ergeben sich die Biegungsmomente 
für die behandelten 2 Belastungsarten aus der graphischen Dar- 
stellung Abb. 133 III. Diese Biegungsmomente sind aber nur insoweit 
Maxima oder Minima, als sie zwischen den Fixpunkten der einzelnen 
Öffnungen liegen. 

Die grössten Stützenmomente müssen — soweit dies überhaupt 
notwendig erscheint — noch besonders berechnet werden. 

Man hat also 

M Omax = +.'»"'; <i„ = +0,70»* 

M . m a* = +°> o8mt ; M m ta = - .34 mt - 

Die Beanspruchung der Eiseneinlagen ist somit 

• Ärr 158000 . . 

in Öffnung 0: a = — ^ = 990kg/qcm 

l . 18 . 4 . 2,54 

34000 

- ~ — ^ = 720 „ . 



7,5.4.1,57 

Zur Bestimmung der Fixpuakte hat man für einen Träger mit be- 
liebig vielen Öffnungen ganz allgemein [Gl. (33) S. 52] mit c n = -^p- 

+ 2M 1 (l + c,l 1 ) + M J c 1 l 1 = 
Mi l t + 2 M, (l t + c 8 1 2 ) + M S c 2 1 2 = 
M 2 l 2 + 2M 8 (1 2 4-Csl3) + M 4 c 3 l 8 == 



M r -ilr-l + 2M r (l r _ 1 + C r l r ) + M r+ iC r l r = 0. 



Hieraus 



— -± = a = - — '-^- = Cl li 



M 2 l li — ii 2(10 + ^1,) 

M 2 i 2 c 2 l 2 

W — a 2 — l^Ti^ — —1^1, + 2 (17+ c7Q> 

M r " i r * c r l r 



«r = 



Mr + i lr — ir — Or-1 lr-l + 2 (l r -i + C r l r ) 

Durch diese Gleichungen ist die Lage der Fixpunkte bestimmt. 
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Die graphische Konstruktion der Fixpunkte i ist aus nachstehender 
Abbildung ersichtlich. Diese unterscheidet sich von der für kon- 
stantes Trägheitsmoment üblichen lediglich dadurch, dass die »ver- 
schränkte« Drittellinie den Abstand zwischen den Drittellinien im Ver- 
hältnis x : y = y^ : y^— teilt. (Vergl. Ritter, graph. Statik.) 



Jr'Jr 



Abb. 134. 




Im vorliegenden Fall ist mit 1 = 5,30; l x = 2,80; 1 2 = 5,30 

_ Ji _ Ji _ 1. 



c i — -f- — 4,5; -2 — t — T e 

Ji J« Jo 4,5 



«2 = 



4,5.2,80 



1* 



2 [5,3o + 4,5 . 2,80] 
• 5,30 



= 0,352; a^ = 0,986" 



4,5 



L — i« 



somit 



! -0,986 + 2(2,80 + ^-) 

ji_ _ 0,352 
li 



r = w 1 ; 



1,352 ' 
0,131 . 



4,5 
ii = 0,73 m ; 



i 2 = 0,62 m . 



1 2 1,131 

Diese Punkte sind in Abb. 133 III eingetragen. Zwischen ihnen 
uncl den Stützen sind die eingetragenen Momentenlinien nicht durch- 
weg Maxima und Minima. 

Das grösste (negative) Stützenmoment Mj ergibt sich bei Voll- 
belastung der zweiten und dritten Öffnung aus: 

2 Ml (5,30 + 4,5 • 2,8) + M, 4,5 • 2,8 = - ^o_^3! _ 4 5 . t&S^ 



M l2 ,8 + 2M,(2,8 + -g-) 



0,625 . 2,8 8 1 0,620 . 5,3 8 

4 4ÜT 4 



oder 35,8 M t + 12,6 M 2 = — 25,5 
2 8M 1 + 7, 9 6M 2 = - 8,5 



M 2 = -0,72' 



Digitized by VjOOQlC 



— 206 — 

Trägt man diesen Wert in B' (Abb. 133 III) auf, so stellt die ge- 
strichelte Linie, die von der Momentenlinie für Belastungsfall I nur sehr 
wenig abweicht, die Kurve der kleinsten positiven (grössten negativen) 
Momente vor. 

Der Rippenquerschnitt kann ein negatives Moment von 042 mt auf- 
nehmen , denn es ist bei einem Druckgurt von 4.5 = 20 cm auf den 

Meter 18 = 0,39 y — ; dieses Moment tritt im Abstand von 30 cm 

vom Auflager auf und annähernd bis dahin müsste die Rippendecke 
als Vollplatte betoniert werden. 

Setzen sich dagegen die Zwischenwände im oberen Stockwerk fort, 
und wollte man die Decke einer etwa eintretenden vollen Einspan- 
nung in den Auflagerwänden entsprechend konstruieren, so müsste 
die Armierung nach der gestrichelt gezeichneten Momentenlinie er- 
folgen. Das Einspannungsmoment wäre dann: 

M S = — fi^JA- = -M5-t; 

die Vertikalkraft V am Auflager 

V = -?^- =1,65«. 

Die Pressungen im Auf lagermauerwerk würden sich dann bei c = 25 cm 
Mauerstärke wie folgt ergeben: 

*e = ^(2Vc + 3M) = ^-^(2.1,65.0,25 + 3.1,45) 
= 170 t/qm = 17 kg/qcm 

°e = ü~ " (V c + 3 M) = —?- 2 - (1,65 . 0,25 + 3 . 1,45) 
u c 2 o,*5 

= 150 t/qm = 15 kg/qcm. 
Der Einfluss der Mittelöffnung verändert diese Randpressungen ein 
wenig; da nun bei Backsteinmauerwerk diese hohe Pressung eine 
elastische Zusammendrückung des Mörtels in' der Fuge bewirkt, so 
neigt sich die Biegungslinie der Platte an der Einspannungsstelle und 
es tritt tatsächlich volle Einspannung gar nicht auf. 
Bemerkung zu Abb. 133. 

Wenn man nicht aus konstruktiven 
Abb. 135. Gründen im Mittelfeld nicht unter d = 10 cm 

gehen wollte, so stünde theoretisch nichts im 
Weg, d = 7 cm zu wählen, entsprechend dem 
Fall voller Einspannung des Mittelfeldes in 
den viel stärkeren Aussenfeldern. 
Man hätte dann (s. Abb. 135) 

J i=770 cm4. Jo_ = ^ I4 

Ji 
g 2 = 0,07 . 240 + 35 = ^ 200 kg/qm 
und für Belastungsfall I 

tl* / . o 0,200. 2,8 3 

Ms (2 . 5,3 + 3 . 2,8 . 14) == — 23,2 — -' — 14 

4 

M s = — -^g- = — 0,30** 

, ,11 0,200 . 2,8* ,. 

M min = [ 8^ ° ,3 ° = °' 2 °~~ °' 3 ° = — °> 10 > 
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für Belastungsfall II 

0,27. 5,3 3 0,650. 2,8 3 , 

M s . 128 = ' JO — 14 = — 60 






0,47 l 



M n = o,650^^ 0>47 = 0,64-0,47 = 0,17- 
wofür d = 7 cm mit f e = 4 . 1,13 = 4,5 qcm ausreicht. 

Beispiel 10. 

Massive Platte mit Radlasten. 

Aufgabe: Die in Abb. 136 gezeichnete Eisenbetonplatte über einen 
3,50 m weiten Durchlass für eine Belastung durch Dampfwalze 
mit 16 t Dienstgewicht zu dimensionieren. 

Abb. 136. 




Auflösung: 

1. Ständige Last: 

Schotter 0,25 m . 1,800 t/cbm = 0,450 t/qm 
Platte 0,35 m . 2,400 t/cbm = 0,840 t/qm 

1,290 t/qm 

1,29.3,8* 
M = ' y 8 J ' = 2,3 mt. 

2. Nutzlast. 

Die 2 Hinterräder der Walze mit zusammen 10 t verteilen sich auf 
eine Breite von 2,60 m. Als mitwirkende Plattenbreite kann ca. 50 / 
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hiervon angenommen werden. Die Biegungsspannungen werden so- 
mit auf eine Plattenbreite von 3,90 m als gleichmässig verteilt ange- 
nommen, so dass sich als reduzierte Belastung auf einen Platten- 
streifen von 1,0 m Breite ergibt: 

P, = -^ = 2 ,6t. 
* 3.90 

In analoger Weise erhält man für die Vorderräder: 

1 2,80 ' 

Ungünstiger wirken somit die Hinterräder, welche in die Mitte 
der Platte gestellt werden müssen, um das grösste Biegungsmoment 
zu ergeben. 

Zwecks Berücksichtigung der Erschütterungen, welche die Biegungs- 
spannungen in der Platte gegenüber den bei ruhender Belastung auf- 
tretenden Beanspruchungen wesentlich erhöhen, wird ein Lastzuschlag 
von 50°/ gemacht, so dass mit P = 2,6+1,3 = 3>9* zu rechnen ist. 

Dann ergibt sich 

Mo= p L = ^ i 3A = 37mt 

4 4 

3. Dimensionierung. 

Gesamtmoment M = 2,3 + 3,7 = 6,0 mt 
notw. h = 0,039 \/6oo 000 = 30 cm 
vorhanden d = 35 cm 

r 600 

notw. f e = = 21,5 qcm 

1-32 
einzulegen 8 ({) 20 mm mit f e = 25,1 qcm. 

4. Schub- und Haftspannungen. 

Der grösste Auflagerdruck entsteht, wenn die Last unmittelbar am 
Auflager steht. Es ist dann 

A = -^-.i,29 + 3,9t = 6, 4 t 
6400 . , 

r o = *, — = 2 >7 k g/q cm 
100 . | . 27 

100 . 2,7 m . ' , 

"= S.k.2,0 =54 kg/qcm. 
Hierbei ist berücksichtigt, dass die Plattenstärke am Auflager nur 
noch 30 cm beträgt. 

5. Verteilungsstäbe. 

Als solche werden (p 8 mm in 35 cm Entfernung eingelegt. 

Beispiel n. 

Unterzug, beiderseits frei aufliegend. 

Aufgabe: Es soll Ob, a e , * und x x für den in Abb. 137 abgebildeten 
Unterzug berechnet werden. Das Maximalbiegungsmoment beträgt 
21,4 mt, der grösste Aullagerdruck 13,35 t. Die Armierung besteht 
aus 4 26 + 3 (p 24 mit zusammen 34,8 qcm Querschnitt. 
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20,0 cm. 



Auflösung : 

Nach Gleichung (41) ergibt sich mit f e = 34,8 <* cm , h = 66 cm , 

b = 125 cm , d = 16 cm , die Lage der Neutralachse aus 

x __ 2.15.34,8.66 + 125. 16 8 = 

2(15.34,8-1-125.16) 

c .. 16 . 16 2 

Somit y = 20 - _ + __ -- = 13,8 cm 

h — x + y = 66 — 20+ 13,8 = 59 % 8 cm. 
Daher nach Gl. (44) und (45) 

2 140 000 , , 

— 1030 kg/qcm 



(7e = 



Ob = 



34,8 . 59,8 
20 



> 1030 = 30 kg/qcm. 



15 (66 — 20) 

Nach Gleichung (50) und (51) ist, wenn 4 (J) 26 gerade und 3 (J) 24 
aufgebogen sind 

T ° = 30 59,8 = 7,s kg/qcm 

* = 4 3 °,% = 6 ' 9 kg/qCm ' 
Der Überschuss von t über 4,5 kg/qcm w i r( j von den drei abgebogenen 
Eisen aufgenommen. 

Nach Gleichung (37) hätte man erhalten: 
= '5.34,8/ t + \/ 1+ 2 1 i2S 1 ^ = 

125 \ ^ y ^ 15 . 34,8 / vo ' 

= 29,5 kg/qcm 
= 1030 kg/qcm 
= 7,5 kg/qcm 



59,5 cm 



ab = 



a e = 



2 . 2 140 000 

135.19,5.59^5 
2 140 000 

"34^8". 59,5 

13 350 



30 . 59,5 

Tl== -^-2ß- = 6 >9 kg/qcm. 
Man sieht, dass in vorliegendem Fall, trotzdem die Neutralachse 
nicht in die Platte fällt, doch die für Platten gültigen Formeln voll- 
ständig genügen. 

Es ist sogar nicht einmal die Benützung von Formel (37) not- 
wendig. Da die Dimensionierungsformel 

h =.vr 

mit a = 0,505 erfüllt ist, so ergibt sich gemäss Dimensionierungs- 
tabelle im Anhang 



x 

TT 



0,303 und 



h — - 



0,899 = — 0,90; 



Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 



14 



Digitized by VjOOQIC 



2IO — 



somit nach Gleichung (37) 

2 . 2 140 000 



Ob = 



o e 



125 .0,30.0,90.66 
2 140 000 



— = 29 kg/qcm 



34,8.0,90 66 



= 1035 kg/qcm. 



Beispiel 12. 

Hoher Plattenbalken mit schwachem Druckgurt. 

Eine Dachdecke über einem Spinnereisaal besteht aus 13,4 m weit ge- 
spannten Unterzügen von dem aus Abb. 138 ersichtlichen Querschnitt in 3,08 m 
Entfernung. Die Platte hat eine Stärke von 8 cm. 

Wie gross sind die auftretenden Spannungen, wenn mit einer Last 
von 180 kg/qcm für Holzzement und 70 kg/qcm für Schnee zu rechnen ist? 

Abb. 138. 




i 



« 



ji 
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Auflösung: 

Belastung: Holzzement 180 kg/qcm 

Schnee 70 „ 

Eisenbetonplatte 0,08 . 2,4 = 192 „ 

442 kg/qcm. 
Somit für den Unterzug 

3,08 m . 0,442 t lv n = 1,365 t/m 
Eigengew. vergl. 25/90 . 2,4 = Q,54Q » 

1,905 t/m. 

Biegungsmoment M = — ™ 5 • 3?4 = ^,0 mt. 

Beanspruchung. 

Die rechnerische Beanspruchung ab hängt wesentlich von Druck- 
breite b ab, welche man der weiteren Berechnung zugrunde legt. 

Da die Platte im Vergleich zum Unterzug sehr schwach ist, so soll 
an Stelle des höchst zulässigen Wertes 



b = ! = 
3 



13,4 



= 44 m 



nur mit b = 2,0 m gerechnet werden. 
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Da ferner die Neutralachse weit ausserhalb der Platte fällt, so scheinen 
die Druckspannungen im Steg nicht wohl vernachlässigt werden zu können. 
Man erhält deshalb nach Gl. (46) bis (51) S. 61) 

25.x' + 2[i5. 4 3+i75.8] x = 2 . 15 .94.43 + 175 . 8» 
oder 25 x 2 + 4090 x — 132 460 = 

oder x 2 + 163,6 x — 5300 = 

hieraus x = -J- j — 163,6 -f "^ 163,6* + 4. 5300 1 = 27,5 cm 

2 2Q0.27,5 s -i9,5 8 -i75 _ 2 28619 __ _ c ryn 

V TZ '"•^O t-in 

J 3 200 . 27,5* — 19,5*. 175 3 847 
h — x + y = 94 — 27.5 + 22,5 = 89 cm 
4 300 000 . , 

ffe== 43^9- = Iiao k8/qcm 

Ob = 7 — - -T- = I 120 = 3 1 kg/qcm. 

15(94-27,5) > * 4 

Werden die Druckspannungen im Steg vernachlässigt, so ergibt sich 

nach Gleichung (41) bis (45) 

2 . 15 . 43. 94 + 200. 8 2 

x = >- ^ J y , ' 57 — = 0,30 cm 

2 (15 • 43 + 200 . 8) ,J 

y = 30-j+ 6(6o 82 _ 8) =26,2 cm 

h — x + y = 94 — 30 + 26,2 = 90 cm 

4 300 000 . , 

o« = -^ =1110 kg/qcm 

43.90,2 &/H 

ab = 7^ r- 1 1 10 = 36 kg/qcm. 

Bei einer Eiseneinlage von 8 (]) 27, wovon 3 (p 27 aufgebogen werden, 
ergibt sich am Auflager, wo die Trägerhöhe auf 70 cm abgenommen hat, mit 
A = -^ • 13,4 . 1,905 = 12,8 t; f e = 25 qcm ; h' = 66 cm unter Vernachlässigung 
der Druckspannungen im Steg: 

3 . 25 . 66 + 200 . 6 4 
x = -2(15.25 + 200.8)- = I5 ' 8 Cm 

y = 15,8-4+ 6<(3I ^-8) = I2 ' 2 Cm 
h' — x + y = 66 — 15,8 + 12,2 = 62,4 cm 

12800 . , 

= 8,2 kg/qcm 




= 4,8 kg/qcm. 

Was die berechnete Beanspruchung (Tb des Betons betrifft, so ergab die 

Vernachlässigung der Druckspannungen im Steg den verhältnismässig geringen 

Fehler von 5 kg/qcm zugunsten der Konstruktion. Einen viel grösseren 

Einfluss haben andere Annahmen bezüglich der wirksamen Druckbreite b. 

Man erhält nämlich für 

b = 100 cm Ob = 65 kg/qcm 

b = 150 „ a b = 45 » 

b = 200 „ ab = 35 » 

b == 250 „ (7 b =25 „ 
während der Wert von a e nahezu unverändert bleibt. 
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Beispiel 13. 

Kontinuierlicher Unterzug. 

Der aus Abb. 139 ersichtliche Unterzug, welcher einem Haupt- 
träger der Grundrissanlage Abb. 141 entspricht, soll berechnet werden. 
Die Einzellast P setzt sich zusammen aus 

ständiger Last P t = 5,5 * . 

Nutzlast P 8 = 6,7* 

Gesamtlast P =i2,2 t . 

Abb. 139. 
M5O P M, P M 2 P M 3 =0 

I • f f j 

I« 6,8 4 7,0 4 6,8 -H 

A B C D 

Auflösung. 

Die Berechnung beschränkt sich im wesentlichen auf 2 Be- 
lastungsfälle : 

Belastungsfall I: Vollbelastung in den Aussenöffnungen 
Eigengewicht in der Mittelöffhung 
„ II: Eigengewicht in den Aussenöffnungen 

Vollbelastung in der Mittelöffnung. 
Für Fall I hat man zur Bestimmung der Stützenmomente M x und M 2 : 

.2 M t (6,8 + 7,0) + 7,oM 1 = --p 12,2 . 3,3 . 3,5 . 10,1 — -L- 5,5 . 3.5 . 3,5 . 10,5, 

hieraus ' M t = — 9,02 mt . 

Für die 3 Öffnungen als Einzelträger erhält man in Feldmitte unter 
den Einzellasten die Momente: 

in Öffnung 1 und 1 2 : M = — - * ' = + 20,74 r 



i mt 



„ „ \ t : M = -^-7'— = +9,62"*. 

4 
Mit diesen Werten lassen sich die Momentenlinien aufzeichnen 
(vergl. Abb. 140 a). Man erhält damit die grössten positiven Momente 
in der Mittelöffnung. 
Für Fall II hat man 
2M l (6,8 + 7,o) + M 1 .7,o = — ^ g 5,5-3,3 • 3,5 • 10,1 — ~ 12,2. 3,5.3,5 . 10,5, 

hieraus M t = — 9,20 mt . 

Für die Einzelträger hat man unter den Einzellasten: 

in Öffnung 1 und 1 2 : M = 5 ' 5 - 6 ' 8 = +9,35 mt 

4 

„ „ i i: m= 12 - 2 ; 7 ' =+ 21,35 mt , 

4 
womit der Verlauf der Momentenlinien bestimmt ist (vergl. Abb. 140b). 
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Abb. 140. 

Belastungsfa/I 




Das gleichmässig verteilte Eigengewicht des Unterzugs (0,3 t/m) hätte 
man der Einfachheit halber mit dem Betrag g — in die Einzellasten herein- 
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nehmen können; wird es getrennt berücksichtigt, so ergibt sich 

M x = M 2 = — i,5 mt , 
femer M^ = I)73 ; J*^£. = ,*«., 

womit der Momentenverlauf nach Abb. 140c gegeben ist. 

Die Zusammenstellung der Fälle a, b, c ergibt in Abb. I40d die 
Grenzwerte der Momente, welche nur noch für die Querschnitte zwischen 
den Fixpunkten und den Zwischensttitzen zu ergänzen sind, da für diese 
Querschnitte die behandelten 2 Belastungsfälle nicht ausreichen. 

Das grösste negative Stützenmoment M x entsteht bei Vollbelastung 
der Öffnungen 1 und l t ; das kleinste negative Stützenmoment M t bei Voll- 
belastung von 1 2 . 

Für beide Fälle hat man als Ergänzung zum seitherigen nur noch 
Mi und M 2 für unbelastete Öffnungen l t und 1,, Nutzlast P 2 allein in ^ zu 
bestimmen und erhält: 

2 M x (6,8 + 7,0) + M 2 . 7,0 = - -^g- • 6,7 . 3,3 . 3,5 . 16,1 

M, .7.0 + 2 M, (6,8 + 7,0) = 0, 

hieraus M t = — 4,50 mt ; M 2 = + I,i4 mt . 
Es ergibt sich dann für das Stützenmoment M t : 

M ima x = — 9,20 — 4,50 — 1,5 = — 15,2 m * 
M imin = —5,67 + 1,14 — 1,5 = — 6,o»«t. 
Nunmehr sind die Kurven der grössten und kleinsten Momente nach 
Abb. I40d bestimmt und es kann die Dimensionierung erfolgen. 
Man hat für Öffnung 1 und 1 8 : M max = + 174 mt . 

Querschnitt 25/55; fe = ■ ' 7 ^° 6 = 38 qcm = 7 26 
für Öffnung l t : M ma x = + I2,4 mt ; 

Querschnitt 25/55; *e = J^? 6 = 27Q cm = 6(^24. 
Für den Stützenquerschnitt ist M ma x = — I5,2 mt , 

\ / t C2Ö OOO 

notw. Querschnitt: a > 0,25 V/ — 1-3 > 65 cm , 

— 25 — 

vorh. Querschnitt 25/55 mit f e > \ > 24<i cm ; 

— i-72 -= 
vorhanden 3(p26 + 2(l)i8-|-2(I)i4 = 24<* cm . 
Um eine richtige Eisenverteilung zu ermöglichen, ist in Abb. 140 für 
eine grössere Anzahl Trägerquerschnitte der nötige Eisenquerschnitt ein- 
getragen. 

Der Auflagerdruck A ergibt sich im Belastungsfall 1 zu 

A - I2 ' 2 6,8 + 2 6,8 - 5 ' 4 ' 

somit r = ^° = 4,7 kg/qcm; x x = ^^ 6 = 3,6 kg/qcm. 

r bleibt bis zur Einzellast nahezu konstant. Werden Bügel von U Form 
aus 8 ^ Rundeisen verwendet und sollen diese die Scherkräfte ganz aufzu- 
nehmen imstande sein, so ist deren Abstand nach S. 68 mit F e = 1,00 qcm 

1,00. looo. V2 
n = = 12 cm 

25 . 4,7 
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12 

bei schrägen Bügeln und = 8,5 cm bei senkrechten. In Abb. 140 ist für 

l A 
die äusseren und inneren Bügel je ein Abstand von 20 cm angenommen. 

Bemerkung. 

Die ermittelten Maximalmomente entsprechen folgenden überschlägigen 
Formeln: 

Aussenöffnung M = ^ = — ^ — = i7A mt 

4,0 4,8 

Mittelöffnung M = -&L = I2 '* - 7, ° = 12,4«* 

Stützenquerschnitt M = ~ ^ = — I2 ' 2 ' &. = — 15,2 mt . 

Für Kalkulationszwecke könnte man also in den Aussenöffnungen mit 
M = -=— , in der Mittelöffnung mit M = -^— rechnen. 



Aufgabe 14. 

Massenberechnung ebener Decken für Kalkulationszwecke. 
I. Materialbedarf der Decke. 

Bei der Ausarbeitung von Angeboten kommt es darauf an, den Be- 
darf an Beton, Eisen und Schalung festzustellen, ohne dass die Konstruktion 
im einzelnen ausgearbeitet ist. 

Für eine ebene Decke, um die es sich im folgenden handeln soll, 
genügt zur Darstellung der Konstruktion vollständig die Lage der Unter- 
ztige, der Querschnitt der Deckenplatten und Träger, sowie deren Eisen- 
einlage in Feldmitte, ausgedrückt in qcm Querschnittsfläche für die Träger 
und qcm/lfd. m für die Platten. 

Aus diesen Angaben muss es möglich sein , den Materialbedarf an 
Beton in cbm, Eisen in kg, und Schalung in qm mit möglichster Annäherung 
festzustellen. 

AJ Eisen. 

Bezüglich des Eisenquantums sind folgende Grundfälle zu unterscheiden : 

1. Platte, beiderseits frei aufliegend. 
Die Eisen einlage in Plattenmitte sei f e qcm/m. 
Diese haben pro lfd. m ein Gewicht von 0,785 f e kg. 
Das Gewicht der Armierung ist daher 

für die Tragstäbe 0,785 f e kg/qm 

Zuschlag für Abbiegungen, Verschnitt 

und Verteilungsstäbe . . . . . . 0,115 f e „ 

zusammen . . 0,90 f e kg/qm. 
Man kann deshalb mit einem Eisenbedarf von 
0,9 f e kg/qm rechnen. 

2. Platte, beiderseits kontinuierlich fortlaufend. 

Es ist hierbei eine Platte nach Abb. 25, Mittelfeld, vorausgesetzt 
und angenommen, dass die Hälfte der Eisen aufgebogen sei. 
Das Eisengewicht setzt sich dann zusammen wie folgt: 
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Tragstäbe, gerade £ . 0,785 . f e = 0,393 f e kg/qm 

Tragstäbe, gebogene, bis zum Viertel 
der benachbarten Öffnungen über- 
greifend ^ . 0,785 . f e . -J = 0,600 f e „ 

Abbiegungen, Verschnitt und Ver- 
teilungsstäbe 0,187 f e „ 

1,18 f e k?/qm 

Man wird also mit einem Eisengewicht von 

1,2 f e kg/qm 
zu rechnen haben. 

3. Endfelder kontinuierlicher Platten. 

Nach dem Vorhergehenden wird der Eisenbedarf für diese 
1,1 f e kg/qm betragen. 

4. Unterzüge, frei aufliegend. 

Berücksichtigt man die schrägen Auf biegungen dadurch, dass man 
statt eines spezifischen^ Gewichts des Eisens von 0,785 ein solches 
von 0,8 einsetzt, so ergibt sich 

für die Tragstäbe 0,8 f e kg/m 

Zuschläge wie vor 0,15 f e „ 

zusammen . . 0,95 f e kg/m. 
Bei mittleren Trägerhöhen ist somit ein Gewicht von ca. 1,0 f e kg/m 
anzunehmen. Ist grösserer Verschnitt zu erwarten, so empfiehlt es sich, 
mit einem Bedarf von 

1,1 . f e kg/m zu rechnen. 

5. Unterzüge, kontinuierlich. 

Für die Mittelfelder ergibt sich analog wie unter Ziffer 2 
Tragstäbe, gerade ^ . 0,8 . f e = 0,4 f e kg/m 
Tragstäbe, gebogen •£• . 0,8 . f e . ■$ = 0,6 f e „ 
Zuschläge = 0,20 f e „ 

Bedarf . . 1,2 f e kg/m. 

6. Endfelder kontinuierlicher Unterzüge. 

Nach dem Vorhergehenden ergibt sich für diese ein Eisenbedarf von 
1,10 f e kg/m. 

B) Beton, Deckenschalung und Trägerschalung 

bieten bezüglich ihrer Bestimmung Heine Schwierigkeit. Die Decken* 
Schalung wird ohne Rücksicht auf die Unterzüge gewöhnlich durch- 
gerechnet; bei der Trägerschalung wird der sichtbare Umfang abge- 
wickelt gemessen und zur Berücksichtigung der Vouten zwischen 
Platte und Träger kann die Höhe des letzteren bis Plattenmitte be- 
messen werden. 

II. Bedarf an Einzelmaterialien für den Beton und Preisberechnung. 

Eine Feststellung des Bedarfs an Einzelmaterialien für die Beton- 
mischung 1:4 ist an Hand der S. 148 gemachten Angaben möglich. 
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Für das dort verwendete Material hat man 
i. Sand, lose eingefüllt: 1762 kg/cbm, 
Kies, „ „ 1642 „ 

Raumverhältnis Gewichtsverhältnis 

2. Mischung Sand : Kies = 3:2 = 3. 1762 : 2 : 1642 

= 1,61 : 1 
Gewicht dieser Mischung, lose eingefüllt: 1840 kg/cbm. 

3. Gemisch aus Zement, Sand und Kies, 
Raumverhältnis Zement : (Sand -f- Kies) = 1:4 
Gewichtsverhältnis Zement : (Sand + Kies) = 1 . 1400 : 4 . 1840 

= 1 : 5,26 

,, Zement : Sand : Kies = 1 : -^- • 5,26 : —z— - 5,26 

" 2,61 D ' 2,61 D1 

= 1:3,25:2,01. 

4. Gewicht des fertigen Betons 2,30 t/cbm (gemessen). 

5. Daher Bedarf an Zement: -?— j- • 2,30 t/cbm = 370 kg/cbm, 

Sand Üo L#2,3 ° " = II9 ° 

2,01 
6^6~* 2,3 ° " = 74 ° 

Sand + Kies -|^- . 2,30 „ = 1930 

oder, ins Raumverhältnis umgerechnet 

Zement 370 kg/cbm, 

Sand IT ^° = 0,67 „ I 

1762 I zusammen 

740 I 1,12 cm/cbm, 

Kies w = 045 " I 

Sand + Kies -i|22_ = 1,05 „ . 

Bei dem in Frage stehenden Material hätte man also bei Verwen- 
dung von 

a) gemischtem Kies und Sand mit einer Stampfung von 5% 

b) getrenntem Kies und Sand „ „ „ „ i2°/ 

zu rechnen. 

Infolge der unvermeidlichen Verluste dürfte für Kalkulations- 
zwecke 

im Falle a) mit einer Stampfung von io°/ 

>j » D) „ >, j> » 20 /o 

zu kalkulieren sein. 

6. Preisberechnung des Betons. 

Auf das in Ziff. 5 Gesagte gründet sich die folgende, in der Praxis 
übliche Methode der Preisberechnung des Betons, welche an 3 Bei- 
spielen gezeigt werden soll. 
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a) Beton i : 4, d. h. im Mischungsverhältnis 1 Raumteil Zement : 4 Raum- 
teilen Kiessand, 
Kiessand 1,10 cbm/cbm . 8,00 ^/cbm = 8,80^/cbm 

Zement — 1,10 = 385 kg/cbm . 3,70 t^/100 kg = 14,20 „ 



Selbstkosten des Betons, exkl. Arbeit und Schalung: 33,00 Jijcbm. 

b) Beton 1:3:2, d. h. im Mischungsverhältnis 

1 RT. Zement : 3 RT. Sand : 2 RT. Kies, 
wenn der Preis für Zement 3,70 Jij 100 kg 
Sand 9,00 Jtjcbm 
Kies 7,00 c^/cbm beträgt. 
Bedarf Einzelpreis Gesamtpreis 

Zement I4 °° • 1 ,20 k */ cbm = 336 kg/cbm . ^ Q ji/ IO o kg = 12,40 Ji/cbm 
Sand -^-. i,20 cbm / cbm = 0,72 cbm / cbm . 9,00 ,^/cbm = 6,50 „ 
Kies -T"* 1 » 20 » =0,48 „ .7,00 „ = 3,40 „ 



Selbstkosten des Betons, exkl. Arbeit und Schalung: 22,30 ^/cbm. 

c) Beton 1:5, d. h. im Mischungsverhältnis 1 RT. Zement : 5 RT. Kies- 
sand, bei einem Preis des Kiessandes von 8,00 Jijcbm. 

Zement — 1,10 = 308 k «. 3,70 Jij 100 kg = 11,40 Ji 

Kiessand l,io cbm . 8,00 Jij cbm = 8,80 Jt 

Selbstkosten von 1 cbm Beton ohne Arbeit 

und Schalung: 20,20 Jl. 

7. Dichte des fertigen Betons. 

Aus den Angaben in Ziff. 5 lässt sich ein Schluss auf die Dichte 
des fertiggestampften Betons ziehen: 

Mit Hilfe der S. 148 angegebenen spezifischen Gewichte ergibt sich 
nämlich als Volumen der Einzelmaterialien, wenn für festgestampften 
Zement mit 1 800 kg/cbm gerechnet wird: 

Zement 37 ° , g , = 0,205 cbm 
1800 kg/cbm ' ° 

Sand — 0.67 cbm = 0,462 „ 

2550 ' ' " » 

Kies i^- • 0,45 „ = 0,288 „ 



1 cbm fertiger Beton enthält somit 0,955 cbm Masse. 
Je höher man diese Zahl bringt, um so günstiger war das Mischungs- 
verhältnis gewählt. 



Beispiel 15. 



Die in Abb. 141 gezeichnete Decke für eine Nutzlast von 400 kg/qm 
überschlägig zu dimensionieren und den Materialbedarf, sowie den 
Preis zu bestimmen. 
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Abb. 141. 
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I. Dimensionierung. 

1. Deckplatte (1); 1 = 3,20 + 0,05 = 3,25. 

Eigengewicht g = 0,12 . 2,4 = 0,288 t/qm 

Nutzlast p = 0,400 „ 

q = 0,688 t/qm 

ql* 0,688.3,25* 

M = -* — = — D = 0,72 mt 

10 10 " 

h = 0,039^72000 = 10,4 cm ; d = 12 cm 



f e = 



72 



= 8,0 qcm. 



i • I0 >5 
2. Deckplatte (2); 1 = 3,50 

g = 0,12 . 2,4 = 0,288 t/qm 
P = 0400 „ 



q = 0,688 t/qm 

0,688 . 3,5 2 
M = ' y$ = °'57mt 

h = 0,039 ^57000 = 9,3 cm ; d = 12 cm 

f e = ■¥- = 6,3 qcm. 

3. Nebenträger (3); 1 = 4,0+0,15 = 4,15 cm ; B = 3,50™ (Belastungsbreite) 
3,5 m . 0,688 Vqm _- 2,40 t/m 
Eigengewicht ^0,15 „ 
q = 2,55 t/m 



Mm = ^55_p!. = 44mt 



4,15 



Wirksame Plattenbreite b == "—- = 1,3111 

h< = 0,55 V^~- = 32 cm ; h ^ 35 cm (vgl. Gl. 52). 

Gewählt 18/36 cm 

j* 450 

f e = -fz— = 15,5 qcm. 
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4. Nebenträger (4); 1 = 4,80; B = 3,50 mt 

q = 2,55 t/m 

M = — = 3,9 m 

Querschnitt wie vor: 18/36 cm. 

r 39° 

f e = X^-= 13,5 qcm 



10 10 

lern 



Vc 20 000 
- — g— = 42; auszuführen 18/45 



r 520 

fe = f = 14,0 qcm. 

5. Hauptträger (5); 1 = 6,7 + 0,1 = 6,8 m 

Einzellast durch Nebenträger (4) 
P = 2,55 Vm . 4,8 m — I2>2 t 
Eigengewicht g = ^ 0,30 t/m 

.„ PI , gl* 12,2.6,8 , 0,3.6,8» 

M = h — — = — h— - — — = I7,9mt 

5 10 5 ^10 /,v 

6,8 
b = — — = 2,2 m 

3 J _ 

VI 700 000 
— -?- = 49 cm ; auszuführen 20/55 cm 

, 1790 

¥•52 

6. Hauptträger (6); 1 = 7,00 m 

P = 4,8 ™ . 2,55 Vm = 12,2 1 
Eigengewicht 0,25 . 0,50 . 2,4 = 0,3 t'm 

Mm = J^_7^ + 0^L = I7)0+ I)0 = 18,0 mt 
= 48 cm ; auszuführen 25/55 cm 

r 1800 

f e = - = 40 qcm 

M = — ( P1 4- %--\ = - I2 > 2 »7>o 0, 3-7,0' 
8 l 4 t 10. / 4 10 

= —21,2—1,4 = — 22,6 mt 

"A / 2 260 OOO 

h' = 0,25 y — = 75 cra ; auszuführen 25/75 cm 

25 

- 2260 , 

fe = —- = 36 qcm. 
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n. Massenberechnung. 



Für die gesamte Grundrissfläche hat man 




B 
« 


ö 

9 
OS 

3 


da 
a> s 

it 


s§ 

ei 




cbm 


kg 


qm 


qm 


Platte (i) 2.32,o.3,2=204,8 ( * m .o,i2 in ; f e = 8,5 k 8/<* m 


24,6 


1740 


204,8 


— 


„ (2) 14,0.32,0 =448,0^. 0,12«; f e = 6,3.1,2 =7,6 „ 


53,8 


3405 


448,0 


— 


Trgr. (3) 1 **. 4,0 m/8t =4 o, m. 18/30*) (24)*); f e = 15,5. 1,05 = 16,2 **/m 


2,2 


648 


— 


26,4 


„ (4) 5 s*. 24,0 m / st = I20 m . 18/30 (24); f e = 13,5 . 1,2 = l6,2 „ 


6,5 


I944 


— 


79,2 


„ (5)l2 8t . 6,7 ^/8t = 8o, 4 m. 20/49 (43); fe = 36,0. 1,05 = 38,0 „ 


7,8 


3055 


— 


85,2 


„ (6) 6«t. 7,0 = 42^.20/49(43); f e = 40.1,2 =48,0 „ 


4,i 


2006 


— 


44,5 


Bedarf für 652,8 qm : 


99,o 


12808 


652,8 


235,3 


,, n * »> 


0,152 


19,6 


I 


0,36 



*) Die erste Zahl ist bis zur Mitte der Platte gerechnet und gilt für den Beton. 
Die zweite Zahl ist bis zur Platten unterkante gerechnet und gilt für die Schalung. 

m. Preisberechnung. 

Für die Preisberechnung werden folgende Einheitssätze an- 
genommen, die naturgemäss keine allgemeine Gültigkeit haben, 
sondern von Fall zu Fall bestimmt werden müssen. 

Zement 3,70 J6/I00 kg 

Kiessand .... 8,00 *#/cbm 

Arbeitslohn . . . 4,00 ^/cbm Beton (Stampfen u. Einbringen) 
Deckenschalung . 1,50 J/qm 
Trägerschalung . . 2,50 Jlj qm 
Eisen, fertig verlegt 0,18 «,#/kg. 
Man hat dann 

1. Beton 1 :5 

Zement 310 *s/cbm # ^ jijiqo kg = 11,47 ^/cbm 
Kiessand 1,10 cbm / cbm . 8,00 ^/cbm = 8,80 „ 

Arbeit 4,00 „ 

Kosten von 1 cbm Beton, fertig eingebracht, ^ 24,30 Jt. 

2. Decke 

Beton . . . 0, 152 cbm/qm, 24,30 «^/cbm = 3,69 J/qm 
Bisfeft . . . 19,6 *8ft m . 0,18 c^/kg = 3,53 „ 
Deckenschalung 1 <im/qm . 1,50 «/#/qm = 1,50 „ 
Trägerschalung 0,36 <w/m . 2,50 Jtjqm = 0,90 „ 
Selbstkosten der Eisenbetondecke . . 9,62 Jijqm. 

Unkosten und Nutzen, 20% .... 1,92 „ 

Rauhstrich auf der Decke 1,00 „ 

Kosten der Decke . rd. 12,50 ^/qm. 

Gemäss Ziffer II, wo mit den Lichtmassen gerechnet ist, sind bei 

der Abrechnung die Auflager mitzumessen. 

Beispiel 16. 
Eisenbetontreppe. 

Es kann sich hier nicht darum handeln, eine ausführliche Darstellung 
der verschiedenen Ausführungsarten von Eisenbetontreppen zu geben; es 
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soll vielmehr nur als Beispiel für die Konstruktion und Berechnung der 
statisch meist sehr unbestimmten Treppenanlagen der in Abb. 142 dargestellte 
Fall behandelt werden. 

Fasst man den Lauf c — d ins Auge, so ist die Platte, welche die 
Treppentsufen zu tragen hat, einerseits in c und d aufliegend, andererseits 
in der Umfassungswand eingespannt. 




5= 



Da diese Einspannung jedenfalls nur eine unvollkommene ist, so emp- 
fiehlt es sich, bei der Bemessung der Plattenstärke auf sie keine Rücksicht 
zu nehmen, sondern die Platte einfach als in c und d frei aufliegend zu 
betrachten. Diese Rechnungsweise ist nicht so ungünstig, als sie zu sein 
scheint, denn andererseits stellen sich durch die zweimalige Knickung der 
Platte wieder Verhältnisse ein, welche die Tragfähigkeit sehr ungünstig be- 
einflussen. 

Die Podeste gehören gleichzeitig zwei Treppenläufen an. Man kann 
dies in der Weise berücksichtigen, dass man ihre Belastung je zur Hälfte 
auf die Treppenläufe verteilt. 

Der Gang der Rechnung ist alsdann folgender. 
Für den qm Horizontalprojektion des Treppenlaufs ist: 
Plattenstärke 20 • §£ = 22,5 cm 
Stufen . . . \ . 16,5 = 8,25 
30,8 cm 

Eigengewicht 0,308 . 2,4 = 0,740 t/qm 

Nutzlast 0,500 „ 

Gesamtlast 1,240 t/qm. 

Für den Podest ist: 

Eigengewicht 0,20 . 2,4 = 0,480 t/qm 

Nutzlast 0,500 „ 

Gesamtiast 0,980 t/qm. 
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Für den Schnitt c — d hat man somit das aus der Abbildung ersicht- 
liche Belastungsschema und als Biegungsmoment 

M m = 0,49 • t,35 t 2 > 2 5 — i,575] + 1,24 . 0,90 [2,25 - 0,45] = 2,47«* 
Bei x = 1,35 m ist 

M = 049 . 1,35 [1,35 — 0,675] + 1,24 . 0,90 . 1,35 = 1,96 »t. 

Hieftir d == 20 cm ; f e = 4 =; 15,7 <i cm = 10 (J) 14 mm . 

Diese Eisen sind an den Stellen, an denen sie bei Beanspruchung auf 
Zug das Bestreben haben, aus der Unterfläche der Platte herauszutreten, 
nach oben im Beton zu verankern. 

Damit auch der Einspannung der Platte im Umfassungsmauerwerk 
Rechnung getragen ist, wird man an der Einspannungsstelle ausserdem eine 
Armierung am oberen Plattenrand einlegen. 

Zu bemerken ist an dieser Stelle, dass mit der Plattenstärke bei 
Treppen im allgemeinen viel zu sehr gespart wird. 

Gerade hier ist es notwendig, die Konstruktion etwas stärker zu 
halten, also mit geringerem ob zu dimensionieren, als bei statisch klar 
liegenden Fällen üblich ist, sofern nicht von vornherein schon die un- 
günstigsten Berechnungsannahmen gemacht werden. 

Man kann nach diesem Grundsatz um so leichter verfahren, als ja der 
Mehrverbrauch an Beton durch die infolge der grösseren Plattenstärke ein- 
tretende Verringerung des Eisenquerschnitts ausgeglichen wird. 



Beispiel 17. 






Quadratisch armierte Platte, 


. (Zu Seite 73.) 




Gegeben 


Li 


li = 1* = 4,8 m 
Nutzlast 700 kg/qm. 






Die Platte sei 


auf Eisenbetonunterztige aufgelagert 


und für ein 




Zwischenfeld ; 


zu berechnen. 




Gesucht : 




d und f e . 




Aufl. 


Nach Gleichung (66) ist für die Dimensionierung 
if - <1 12 


massgebend 




Mit 


™~ 20* 
g = 400 kg/qm 
P = 700 „ 





q =1100 kg/qm ergibt sich 

., 1,100.4,8» , ^ 

M = — ? -£ — = 1,26 mt. 

20 ? 

Somit notw. h = 0,039^126000 = 13,8 cm 

a = 2,2 „ 



d = 16,0 cm. 
Eiseneinlage 126000 

I e = —z = 10,0 qcm. 

I- . 14,5 . 1000 

Obwohl der in diese Gleichung eingesetzte Wert von h = 14,5 cm 
nur für die untere Lage der Armierung gültig ist und die dazu 
senkrechte Armierung ein entsprechend kleineres h besitzt, ist es 
trotzdem üblich, für beide Lagen den berechneten Wert von 10 <i cm 
zu benützen. 

Es wird somit nach beiden Richtungen mit 9 (]) 12 mm = 10,1 * cm 
armiert. 
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Beispiel 18. 

Quadratisch armierte rechteckige Platte. 

Gegeben: a = 3,5 m (vergl. Grundriss Abb. 47) 

b = 4,2 m 

p = 300 kg/qcm. 
Die Platte sei ringsum frei aufliegend. 
Gesucht: d, f e . 

Aufl. Für die Armierungsrichtungen 1 und 2 hat man mit 

g = 290 kg/qm 

P = 300 » 

q = 590 kg/qm. 

Ml = ^59^51 ** = o j9 o l_ = ,90-^=o,6omt 

8 3,5 4 + 4>2 4 * + (*Sy M9 



l --w 



8 3,5* + 4,2* ° i,49 J 

Daher 

h = 0,039^60000 = 9,5 cm 

auszuführen d = 12,0 „ 

Eiseneinlage 

60 000 

in Richtung 1 f e = — = 6,8 Q cm = 9 (£) 10 mm 

& £.10.1000 y ^ 

" " 2 fe== |.?oTooo = 4 ' 9 " =I0(I)8 '" 

Bemerkung. 

Bei der in der Gleichung für Mj angedeuteten Berechnungs- 
weise von ß 1 . -7- kann die Ausrechnung mittelst des Rechen- 

Schiebers erfolgen. 

Der Wert von ff — in der Gleichung für M 2 ist die Er- 

3»5 + 4> 2 
gänzung des ersteren Ausdrucks zu 1. Wenn daher dieser gleich 

1 . . , . , 0,40 

ist so ist jener gleich — nz -. 

1,49 J i,49 

Beispiel 19. 

Unterzug mit Dreiecksbelastung. 

Die in Abb. 48 dargestellten Unterzüge, deren Stützweite 4,80 m 
betragen, sollen für eine Nutzlast von 700 k 8/<i m berechnet werden. 

1. Belastung. 

A durch Platte (s.Beisp. 17) 4,8 m . 1,100 t/<n»=5,28 t/m (Dreiecksbelastg.) 
cd Eigengewicht 0, 1 3 „ (Rechtecksbelastg.) 

2. Biegungsmoment 

in Feldmitte der ZwischenöfFnungen nach Gl. (73) 

Mm= fc*4$. + 0,13^?! = 6)0+0>2= 6)2mt 

20 15 

über sämtliche Zwischen stützen 

M 8 = ~**;f- -^^ - -8.«-« = -M n 
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in Feldmitte der Endfelder 

Mm = i4^ + -°i 3 ^= 8,1+0,3= 84 mt 



15 
3. Dimensionierung. 



10 



840 



Querschnitt in Feldmitte i8/40 cm mit f e = . - = 26<i cm i.d. Endfeldern 

1 -37 



18/40,, „ f e = 



620 



$•37 

. -\ /84OOOO , 

notw. h = 0,30 y — —^ — = 64 cm 



; 19 „ „ Zwisch.-F. 



Stützenquerschnitt : 



18 



840 



auszuführen 18/65 cm mit f e = ^ = 15,6 qcm. 

8 • " 2 

Beispiel 20. 

Dimensionierung von Eisenbetonsäulen. (Zu S. 81). 

Eine durch 6 Stockwerke durchgehende, zentrisch belastete Eisen- 
betonsäule habe die aus nachstehender Tabelle ersichtlichen Be- 
lastungen P. Die Säule soll dimensioniert werden. 
Auflösung.. 

Die Dimensionierung geschieht nach nachstehender Tabelle in 
folgender Weise: 



I. 


2. 


3- 


4. 5. 


6. 


7- 


8. 


9. 


Stock- 
werk 


pt 


.P°/o 


i + np 
100 


<7b 


f b qcm 


Quer- 
schnitt 


f e<l cm Län f , 

e Stäbe ' 


, Bügel 
0.8 im 
Abstand 


VI 
V 

IV 

III 
II 

I 


10,5 
38,0 

66,0 

96,0 
126,0 
160,0 


2 

i>75 

i,5 

1,25 

1,0 

0,8 


1,30 
1,262 

1,225 

1,187 

i,i5 
1,12 


20 
27 

32 

36 
38 
40 


400 
1120 

1680 

2250 
2880 
360O 


20/20 

34/34 
41/41 

48/48 

54/54 
60/60 


8,0 = 4 18 

20,0 = 8(1) l8 

25 '°+*4 022 

29,0 = 8 (D 22 
29,0 = 8' (j) 22 
29,0 = 8 22 


20 cm 
20 „ 

20 „ 

20 „ 
20 „ 

20 „ 



1. Festsetzung der Armierungsprozente p, von 2 auf 0,8 °/ abnehmend. 

^ , , n P 

2. Berechnung von 1 -\ . 

3. Festsetzung der zulässigen Betonpressung ab, von 20 auf 40 k &/<i cm 
wachsend (im vorliegenden Fall parabolisch). 

4. Berechnung von fb nach Gl. (84) aus fb = 



Ob 



\ ' 100/ 

5. Bestimmung der Eiseneinlage f e ^ cm aus Kolonne 3 und 7. 

Ferner ergibt sich die __ 

6. Grundfläche des Säulenfusses 

bei Ob = 10 k s/<i cm = 100 t/qm zu 

f = ^Qvqm = l > 6m '> auszuführen 1,30/1,30 m, 

die obere Grundfläche (vergl. Abb. 55) kann zu 0,80/0,80 m, 
die Höhe zu 0,55 m angenommen werden. 
Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 15 
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7. Fundamentfläche. 

Belastung der Säule 160 t 

Säulenfuss und Fundament 12 t 



zusammen 172 t. 
ot, = 2,5 k s/<icm = 25 t/qm 

f — T 7 2t = 602 «™ = 2,65 m /2,65 m ; Höhe 0,901 

2C t/qm ^ ' ^ ' ' ^ 



Abb. 143. 



>« eisern 



fis e*w*cm 



Beispiel 21. 

Rechteckiger Wasserbehälter. 

Bei rechteckigen Behältern sind die Seitenwände dreiseitig eingespannt, 
nämlich einerseits in den anschliessenden Seitenwänden, andererseits im Boden. 

Im folgenden soll untersucht 
werden, welche Biegungsmomente 
durch den inneren Wasserdruck ohne 
Berücksichtigung der Einspannung im 
Boden entstehen. 

In Abb. 143 ist ein durch 2 hori- 
zontale Ebenen begrenztes Zylinder- 
stück des Behälters von der Höhe 
i m gezeichnet. 

Auf die 4 Wandungen wirke 
der Druck pt/qm. 

Denkt man sich nun die beiden 
Schmalseiten in der Mitte durch- 
schnitten, so ist an den Schnitt- 
stellen dasJ4om#nt 3K b anzubringen. 
Eine Querkraff ist — der Symmetrie 
halber — dort nicht vorhanden, da- 
gegen wirkt nocli normal zur Schnitt- 

. r, pa 
stelle ein Zug - £ - -. 

Das Biegungsmoment ist nun, so- 
fern % bekannt ist, in jedem andern 
Querschnitt bestimmt und man hat 
zur Bestimmung für die statisch unbestimmte Grösse 9Rb, da für den 
ganzen Umfang des Rechtecks und ebenso für den vierten Teil desselben 
die Summe der Winkeländerungen dq> der Biegungslinie null sein muss, 
die Gleichung: 

Für die halbe schmale Seke ist nun M x = ^ 2Rb, somit 




— d 



Momentenlinien 
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Für die lange Seite ist M x = P -^- — -M- x + 2*. 1 3jj b 

o 2 2 

a/t 

/' M x ds _ i fpb 8 a pa a» p a» ^ al 
./ EJ - EJ L 8 'T 2- , -8~ + T'^- aKb T|- 

c •* P° 8 cm b . pab' pa 8 M a 

Somit ^ 9R b +±_ i^ ^ b _ __ 0t 

48 2 16 24 2 

Hieraus 

<„, b 3 + 3ab« — 2 a 8 pH. , 1 

^^p-^V+b) — = ^L b 2a(a ~ b) J- (i) 

Alsdann folgt für das grösste positive Moment der langen Seite 

In den 4 Eckpunkten wird 

2R e = -^-(a*-ab + b*). 

Beispielsweise hat man in 3 m Wassertiefe für einen Behälter mit 
4,0/3,0 m Grundrissfläche 

%== ^[ 9 " 8 ' 1 ] = +°> I 3 mt 

3Ra = ^[ l6 + 6 - 1 ] = + 2 >75 mt 

9»e = -^[16-12 + 9] = -3,25 mt . 

Die Zugkräfte sind 

für die Schmalseite: N = -2-5- = 3>0 : 4>0 = 6,0* 

2 2 ' 

„ „Langseite: N = &L = *^M. = ^ t 

Für die Dimensionierung soll ab = 30 kg/qcm und <r c = 600 kg/qcm 
zu Grund gelegt werden. 

Die Dimensionierungsformel ist nach S. 28 



h = (I + m) y . 6 s v? 

V (2 -t- 3 m) (Tb V b 

s^mit 600 

m = = */« 

15.30 /s 



(Te 

■=- mit m — 



nab 



»-iV^ö V4-»Vf <4> 



, M M 

e ~ 3+3m - 6 h . ffe • «> 

3(H^nT h< ' 6 
In Gleichung (4/5) ist M in cmkg und b in cm einzusetzen, wobei 
man h in cm erhält. Für die folgende Rechnung ist es bequemer, nach der 
für b = 1 ra geltenden Formel + 

h =?= 0,43 \^M 
zu nehmen, wobei M in dmt einzusetzen ist, und man h in dm erhält. 
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Für die Langseite hat man dann 

M = 2,75 mt ; N = 4,5* 

Abb. I44 . e = ^ = 0,6! m; , = (6^^) dm ; 

Mi= 4,5 ( 6 » I - 2 ) m 

_ h = 0,43 V 4 > 5 ( 6 > L ~~ y) ; 
h* + 0,41 h — 5,05 = o, 
hieraus h = 2,0 dm = 20 cm . 
Auszuführen d = 25 cm . 

Damit wird Mi = 4,5 (6,1 — ^2- \ — 22,5 dmt = 2,25 "* 

f 6i = - 225 A = 18,8«« 
1 ^23.0,600 

,. N 4500 

hierzu — = - 6oQ - = 9,0 „ 




somit Eiseneinlage f e = 27,8 <i cm . 

Wählt man (J) 18 f/ mit 2,54 qcm Querschnitt, so ergibt sich als Ab- 

254 
stand derselben - ~-I- = 9,2 cm . ; 

27,0 {y i , 

Der Verlauf der Biegungsmomente ist aus Abb. 143 ersichtlich, ebenso 
die Armierung, wie sie sich nach Massgabe der Biegungsmomente und der 
Normalkraft ergibt. 

Für die schmale Seite ist das Moment fast durchweg negativ.; Am 
Ende der Abrundung in der Ecke hat man 

M = — 1,8 mt ; N = 6,0*; e = -^- =~- = 0,30™. 

Wird d = 25 cm gewählt, so ist 

q = 0,30 — 0,11 = 0,19 m ; Mi = 6,0.0,19 = i,i4 mt , . 

somit f. = U \ = I0icm, 

19.0,600 ' 

6000 k « 

hierzu — 2 = 10 ,, 

600 - " 



erforderlich f e = 20<* cm . 

Wird für den Eisenabstand der Einfachheit der Konstruktion halber 
wie bei der Langseite ein Abstand von 9,2 cm gewählt, so erhält man Rund- 
eisen von i5 mm Durchmesser. 

Von diesen Eisen ist I / 3 abgebogen. Auf der Aussenseite sind (]) 8 mm 
zugelegt, so dass in Feldmitte wieder ein Abstand von 9,2 cm vorhanden ist. 

Dieser Abstand verringert sich in grösserer Tiefe des Behälters und 
vergrössert sich in geringerer Tiefe. 
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Beispiel 22. 

Berechnung eines Steifrahmens. (Dachbinder.) 

Der steife Rahmen Abb. 145 ist 9 fach statisch unbestimmt. 

Abb. 145. 



i*S\ 




Die Berechnung des Binders kann in der Weise erfolgen, dass man 
sich die überzähligen Stäbe durchschnitten und an den Schnittstellen die 
vorher vorhandenen inneren Momente und Kräfte als äussere Kraftwirkungen 
angebracht denkt. 

In Abb. 146 ist das Grundsystem so gewählt, dass man die sich zur 
Berechnung der statisch unbestimmten Grössen 2R, 3E, $; %, X» g)i» ^«> ^«> Ss 
ergebenden Elastizitätsgleichungen ohne weiteres für die zwei besonderes 
Interesse bietenden Fälle J B = 00 *) und J s = spezialisieren kann. 

Im ersten Fall, J 8 = 00 , ist der Querschnitt der Hängesäulen (Ständer) 
sehr stark angenommen, so dass die Biegung der Ständer bei der Form- 
änderung vernachlässigt werden kann; im zweiten Fall, J g = 0, sind die 
Ständer sehr schwach vorausgesetzt, so dass sie nur Axialkräfte, aber keine 
Biegungsmomente zu übertragen vermögen. 

Abb. 146. 




Die Ableitung der Formeln erfolgt also zunächst ganz allgemein, unter 
Berücksichtigung der Verschiedenheit der Trägheitsmomente der einzelnen 

*) Sofern die Annahme J = 00 von vornherein gemacht wird, erhält man die ein- 
fachste Lösung, wenn man sich statt der Hängesäulen die Streben durchschnitten denkt 
und an der Schnittstelle die Grössen SWi, &, £)i; 3K 3 , £3, $3 als äussere Kraftwirkungen 
anbringt. 
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Stabquerscbnitte und zwar seien die reziproken Werte -=- derselben für "die 

Obergurtstäbe O n O,, O s mit i, a, I, für den Untergurt mit ß und für die 
Ständer mit y bezeichnet, da es ja nur auf das Verhältnis derselben zu- 
einander ankommt. Allgemein sei. diese Verhältniszahl mit i bezeichnet. 

Für beliebige Belastung erhält man nun folgende Biegungsmomente 
in den einzelnen Stäben: 

in O x M x = M + ^ + 2K 1 --£ 9 --X 1 9 + g)s + 2) 1 x 



» 3 



M x = Mo + a» 



-*y +g)S 



M x = M + m + 3R 8 - X 9 - £ s 9 + 9 S + 9. * 

M* = M + » + » 1 +*4 + *»T + »S + 8» 
2 2 



„ U 2 M x = M + 3» 



+ 3E- 



9s 



ferner 



2 2 

M y = 



S 
S' 



3Wi + $i 9 

2R S + 3e 3 9- 

Die Elastizitätsgleichungen sind allgemein von der Form 

ÖM X ds 



My = 



2 /m, 



= o, 



ax ~dxr ej 

wobei sich die 2 au * alle Stäbe des Fachwerks bezieht und für U der Reihe 
nach die statisch unbestimmten Grössen einzusetzen sind. Der Elastizitäts- 
modul E kann als konstant unberücksichtigt bleiben. 
Man erhält dann die 9 Gleichungen: 






., dM x 'ds 



03R J 

w 9M ds 

M x -^- -^- = 



a* j 

o)2yMx- öf - T = 



/ x xnw öM ds 

,x %n»r dMds 
(5)2Mx^ T = o 

/^ v.« dMds 

(6) 2 M ^T = 



„„„ d M ds 
(7)2Mx^ T = o 

(9)2^x^^=0. 



Aus den Kombinationen 

(i)-(4)-(7) (4) -(7) 

(2) -(5) -(8) (5) -(8) 

(3)-(6) + (9)-y(4)+y(7) . (7)-(9) 

erhält man die nachstehenden Gleichungen 

(10) (ii) 



(4) + (7) 

(5) + (8) 

(7) + (9) 
(12): 



/» 



Moids + aH(a + 0)l — X 

Ot + U, 

hl 



hl 



2 + U 



(«■ 
h a l 



/»)-(3R 1 + 3« s )yh =0 



o,'+u, 



oi+v, 



1" , ™ ™ yhl 

— (« + /»)- (SDl.-ä»,-^- 



= o 



(10) 
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/V.ids- /M ids + i(l+c)(s+^c) + (SW 1 -S»,)(s + /9c + yh) 
o, + ü, o,+u, 

+ (*. - 3E.) ß -^ + <S), - D.) y (s + /»c) = o 

-yM iyds+yM iyds+?)^(s+3/»l + 3/»c)+(2R 1 -a«,)-^ 

0,+ü, 0,+ ü, 

+ (J 1 -3E s )^(s + 3/»c + yh)-K2) l -&)^(s + 3/'c) = 
/M ixds-y*M ixds+D-^(3H-4c)(s+/9c)+(3R 1 -a)l 3 ) * (s+£c) 



0,+ü, 



/" 



o 3 + u 8 



hc 



+ (3£ 1 -36 3 )-^-(s + 3/?c)+(?) l -?)3) — (s + /*c) = o 



(n) 



f M i ds + 2 SR (s + ßc) + £/?hc + (^ + 3R 8 ) (s + /?c + yh) 

Or+Ui + C + Üa- 

+ (3£ 1 + 3e 8 )/?^ + O 1 + 2)s)y(s + /?c) = 

Ox + I^ + Oa + U» 

+ Ä-X 8 )^-(s + 3/?c + y h) + O 1 +?)3)-^(s + 3/?c) = 



12 



12 



/■ 



(12) 



M ixds + äRc(s + ^c) + I^(s + 3/?c) + (2R 1 "'+TO s )y(s + /Jc) 

or+ü,+o,+ü, j 

+ (3Ei + 3E s ) 1 |(s + 3/»c) + (D 1 + ?) 3 )-|-(s + /9c) = 

Bei Zahlenrechnungen erhält man 

9; 2^ — 9K 8 ; ^-3^; & — 2) 3 aus ioc und n; 
3»; £; S^ + Wj; ^+3^; & + ?), „ ioa, iob und 12. 

I. Spezialfall. 

Setzt man — wie dies in praktischen Fällen meist geschieht — y = o, 
d. h. J s = oo , so hat es keinen Zweck, die Verschiedenheit von a]]und ß 
zu berücksichtigen, und man erhält mit a = ß = i aus Gleichungen (io) 
unmittelbar 3W, X und $. 

Alsdann geben (u): 9^ — 9» 8 ; 3^ — 3£ 8 ; & — ?) 8 
und (12): 2^ + 31*,; 3^ + 3^; & + &, 
womit sämtliche statisch unbestimmten Grössen berechnet sind. 

IL Spezialfall. 

Ein zweiter Grenzfall ergibt sich mit J 8 = 0, d. h. SD^ = 2R 8 = 
und X l = 3E 8 = 0, wobei die Gleichungen (4\ (5), (6) und (7) in Wegfall 
kommen. 

Man erhält dann, wenn ebenfalls a = ß = 1 gesetzt wird, durch die 
Kombinationen (1); (2); (3) — (6) + (9); (6) — (9); (6) + (9) die Gleichungen: 

/M ds + 3n(2s + l + £) + Xhc + (?) 1 + 9 8 )^(s + c) = (13) 

O + ü 

~|M yds + mc + X^(^s + l + S) + (^ + 9 8 )^(s + 3c) = (14) 
o*+u 
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^fads-±ßi ds+fu.t&s + 9±p + 3 a + c)<ß + c)] 



Oi + Ü, 



O3 + U3 0, + ü, 



yMoxds-^Moxds + 2» -g-öl + 4c)(s + c) 



+ (9i-9s)^f(8 + c) = (15) 
4 



0,+Ui O3+U3 s 

+ (9i + 9s) — (s + c) = o (16) 

Oi + Ui + Og + l^ 

Im folgenden soll nun der Binder für die in Abb. 145 angegebene 
Belastung untersucht werden, die zur Hälfte als ständig, zur andern Hälfte 
als veränderliche Nutzlast angenommen ist Die Untersuchung erstreckt sich 
also auf 2 Belastungsfälle, nämlich Fall A) linke und rechte Hälfte je mit 
2 +4+ 12 = 18 1 belastet und Fall B) linke Hälfte mit 2 + 4 + 12 = 18*, 
rechte Hälfte mit i-|-2 + 6 = 9* belastet oder umgekehrt. 

Für die in Abb. 146 angegebene einseitige Belastung erhält man aus 
den Momenten des Grundsystems unmittelbar: 



JM ds = — y . 19,8 . 4,75 = - 45,( 



0m*t 



108 ra8t 



yM ds =-.1.61,9.3,5 = — 

/M ds = 61,7 .4 = — 124 mn 

JM ds =-1.19,6.3,5 =_ 34 ni*t 
3 
y*M y ds = + 45 • 0,86 • > 2 5 = + 26 -»t 

1 

yM yds = +2 -3,2.108 = + i 73 mn 



Ut 



ü 8 



U 3 



M y ds = — ^ • 124 = + 198 m8t 



yM yds = + 3 ; 2 . 3 4 = + 

U 3 

/M yds = -45.3,25.^ 



54 f 



3>5_ 
75 
--108^ 



JM yd-s= — 19,8-3,5. 1,75 

— 167 



1 — 3,5 • 3,5 _ r &„ TO 3 t 



ß 

U 3 



22,2 

2 ' 



M xds= -y. 19,5. 3,5 -y 



= — -40 1 



Es ergibt sich dann für 3W, X und g): 
I. Im Spezialfall I, d. h. mit J 8 = 00, y = 0, a = 1, 

aus Gleichung (10) 



M I + M n 



1 + 23R1 =0 



M T + M Tr h 2 l 

4 ^2 

(M -M )-£- + »£ = 



12 



2R = 



M I + M n 



= + 15,45 l 



M T + M TT 
hieraus £ = I — " = + 9,66 m 



9 = 



2h 

M I + M II 

2l 



= + 2,8 t. 



IL Im Fall II, d. h. mit J s = 0. 

(15) - 268 + 134,4 9 + 28,88 (9i - %) = I 3,37 

-235 + 125,1?) + 33,7 (9i -9s) = o ] -2,09 



— 223 + 914?) = 0; 



5) = +2,44 t 
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(13) -3ii+2 4 ,53R +ii,2 3 +KM4(9i + 8i) = o 

(14) — 452 -h 11,2 2« -f 46,5 £ -h 14,23 (^ + 2) 3 ) = 
(17) - 314 4- 28,88 3» + 28,46 TL + 33,7 (& + %) = 



3,37 



— i,444 



3,37 
- 1423 



— 594 + 40,83» -3,35* = 

— 1077— 3,35 3« + ii6£ = 



3,35 
40,8 



11,6 
o,335 



— 45920 + 4721 H = 0; £ = + 9,73 1 

— 7251 +472,1 W = 0; 2fl = + 15,4 mt . 

Mit diesen Werten erhält man in den 4 Ecken der Stäbe 2 und U 8 
die in der Abb. 147 eingeschriebenen Biegungsmomente und hieraus un- 
mittelbar auch die Momente in den praktisch zu berücksichtigenden Be- 
lastungsfällen A und B. 




Fall I. 



1 r.H * 'Druck *?,. 

'US AI X I 



Abb. 147. 



Fall IL 



5- N-9,7* 







Für die Stäbe 2 und U 2 wirkt Belastungsfall B am ungünstigsten 
und man erhält für ihn im Fall J s = die in der Abb. 148 eingeschriebenen 
Biegungsmomente und Normalkräfte. 

Abb 148. 





4' 


fch. 






p 




1 } 


MIT* 


^ 


<44< 


' K 




'°M D'\ 


m^ 


1 








IfHw 


Z-m* 












1 


0* 



Wenn die Abrundung in den Ecken des oberen Tramens (s. Abb. 145) 
bis zum Fünftel der Feldweite geht, so wäre der obere Tramen zu dimen- 
sionieren für ein Moment von 1,8 mt und eine Normalkraft von 14,5*. 

Hierfür ergibt sich 



6M 

N 



6.1,8 



°>75 m ; ^mü = 



_N*_ 
3Mb 



I4,5 S 



= 156 t/qm, 



14,5 "~ ' 3 M & 3.1,8.0,25 

somit unter Zugrundlegung von o\> = 35 kg/qcm und f e = f e ' = 0,015 bh 

ß = -55?_ = 2,25 und hierzu nach Tabelle 4 c des Anhangs a = 0,40, daher 

notw. h = 0,40 . 0,75 = 0,30 m . 

Auszuführender Querschnitt 25/35 mit 

f e = f e ' = 0,015 . 25 . 30 = 12 qcm. 
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Für den Untergurt erhält man, sofern dieser auf die ganze Länge 
konstanten Querschnitt besitzt, die notwendige Höhe auf Grund von 
M = + 3,6 ■* bezw. M = — 2,8 m * und N = 14,5 *, 

e = -^- = 0,25^. 

Wird der Einfachheit halber so dimensioniert, dass der Querschnitt 
ein positives und ein negatives Moment von 3,6 mt neben einem Zug von 
14,5 * aufnehmen kann , wird also f e = f e ' gemacht und h = 26 cm ange- 
nommen, so ist 14500 , 360000 ,_ x 

°° - -Hr + insr (Zug) 
_ 14500 360000 _ 

"- - -lü~ ~ ~T^V (Zug) ' 

f e bestimmt sich also aus 

14 500 360 000 

und man erhält f M Q n f , 

ie = 7>° °i cm = *e . 

Dann wird I4500 360000 , 00 . , ,_ . 

0n == 2 7,8 ~"~ 7,8 26» = 95 ° - 7° = rd - 88 ° k g/qcm (Zug). 

Die Berechnung der Momente und Normalkräfte in den übrigen Stäben 
und Querschnitten erfolgt in analoger Weise und bietet keine prinzipiellen 
Schwierigkeiten, weshalb sie hier nicht weiter durchgeführt werden soll. 

Beispiel 23. 

Trapezbinder als Zweigelenkbogen. 

Der Binder und seine Belastung ist derselbe wie in Beispiel 22, nur 
sollen Hängesäulen und Untergurt so schwach angenommen werden, dass 
der Binder als Zweigelenkbogen berechnet werden kann (Abb. 149). 

Denkt man sich die Auflager A und B fest und drehbar, also gelenk- 
artig, so ist das System einfach statisch unbestimmt und es ist der Hori- 
zontalschub H ausgedrückt durch 

V / M oy ds 

wobei sich die Integrale auf die einzelnen Stäbe beziehen und die 2 be- 
deuten, dass die Integrale auf alle Stäbe auszudehnen sind. 



~d^> « 



/ds 
y 2 -^y hat 

lie Streben: 

ds-^L- y / , v »i!- a /-y^y-- 

ÜS - siny' *J y y ~ 2 J J'siny ~ 



für die Streben: 

h 

dx -^ /*. ds C y s dy 2 h 8 2 h*s 

3 T"snT7 ""37" 

für den Tramen: n An n An , ,, 



Daher 

- ds _ h-1 2 h>S _ I l 2 S J) 

j ""T + 3~j r ~T hl r + 3Trr 

Der Zähler in Gl. (1) ist für eine an beliebiger Stelle angreifende 
Einzellast P = i* identisch mit dem Biegungsmoment eines einfachen, mit 



=/' 
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ds 
den elastischen Gewichten w = y-y- belasteten Balkens von der Spann- 
weite L. ** 

Die Belastung ist in Abb. 149 angedeutet und es ist das Biegungs- 
moment dieses Balkens 

a) im Querschnitt x (vor C): 

,, . es x 2 x hl es sx 8 

M x = Ax — -^7—5- — = -^ r xH =-x — -7 — =- 

2]' C 2 3 2j ^ 2j' 6cJ' 



— JL^L f es J sx 2 J ) 

- j 2 x } 1 + hi j' 3 chi y]> 




^Balken, belöstet mit W-y ^ 




b) im Querschnitt 5 des Tramens: 



Mx==Ax -T7( x -f c )-f 



k (x — c) 2 



Somit 



LÜ/I + 2CA+ 2 c ' s J r »j 

j (2l2 +2c ) + 3 h j' E r 

CS J sx 2 J \ 



x x + hl T' 

für P zwischen A und C: H = — l - ^-J- 



2h 



t + 3 1 J'J 



3_ h I c _JM Vy 



für P zwischen C und D : H == 



1 /J 
2 



(t+") 



+ 



2 C*S 



■f 



2hl 



{■+!**! 
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Speziell für P bei C: 



J.,2 CS J) 

H= '< + 3jLZlp, 

, 2 S J ) 



Mit 1 = 4,o ra ; c == 3,5m; h = 3,2°»; s = 4,75m ^d für J = J' 
ergibt sich 

* | 2,3 - 0,035 x» \ p 

~~^5 ^ 



für P zwischen A und C: H = 



„ PbeiC: 



D: H == 3 ° J A £ * P, 
46 

H = o,57P. 



Bei einseitiger Belastung mit P x + P = 2-f-i6 = 18* auf der linken 
Bogenhälfte erhält man 



H 



2,9 [2,3 — 0,035-2,9*] 
n,5 



2 + 0,57 . 16 = i,oi + 9,06 = 10,07 * 



und damit die aus Abb. 149, oben, ersichtlichen Biegungsmomente. 

Im Belastungsfall B der Aufgabe 22,, d. h. Eigengewicht -J- Nutzlast 
= 18* auf der linken und Eigengewicht allein = 9* auf der rechten Bogen- 
hälfte, erhält man „ rry ^ , 1 T ^^ T „ T/%t 
H = 10,07 + £• 10,07 = *S,iO x 

Moment unter P t : M = 9,26 — -\ • 10,5 = + 4,° mt 

„ P : M= 10,0 + J. 12,62 = +3,7 mt 

„ P' : M = -12,62 + 1-10,0 = -7,6"* 

„ P- M = -io,5 +i- 9,26 = -5,9 mt - 

Diese Momente sind in Abb. 149, unten, eingetragen. 

Die weitere Behandlung bietet keinerlei Schwierigkeit. 

Beispiel 24. 
Balkenbrücke in Eisenbeton. 

Die Brücke, deren Querschnitt in Abb. 150 dargestellt ist, hat eine 
Lichtweite von 6,8 m und soll für eine Dampfwalze von 16 * Gewicht, sowie 
Menschengedränge von 400 Wv* berechnet werden. 

Abb. 150. 
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I. Berechnung der Fahrbahnplatte, 
i. Ständige Last. 

Granitpflaster 0,17 m . 2,8 */ei»m == 0476 t/qm 
Sand 0,05 „ . 1,8 „ = 0,090 „ 

Eisenbetonplatte 0,16 „.2,4 „ =0,384 „ 



= 0,950 t/qm. 
Biegungsmoment in Plattenmitte für einen Streifen von 1 m Breite 

M = ?ü_ = 0.950 • i>25 2 
g 10 10 

2. Verkehrslast. 



= 0,15 mt. 



Der Druck P = 5 t des Hinterrades der 
Dampfwalze kann auf eine Breite von 90 cm und 
eine Länge von 1 m gleichmässig verteilt an- 
genommen werden. Dann hat man, die Platte 
als frei aufliegend betrachtet, 

,25 o,< 



Abb. 151. 



M v 



— 5^1,25 0,90 1 m _ T 

- 2 L 2 4 J ' 



,Omt. 



Mit Rücksicht auf die Kontinuität der Platte 
M v = 4. 1,0 = 0,8 mt. 

3. Dimensionierung. 

M = Mg + M v = 0,15 + 0,8 = 0,95 mt, 
notw. h = 0,039 \/95 000 =12 cm, 
vorhanden d = 16 cm, 




notw. Eiseneinlage f e = 



95 



14 



= 7,8 qcm, 



vorhanden 12 Q 10 mm mit f e = 9,4 qcm. 
II. Berechnung der Unterzüge unter der Fahrhahn. 
1. Ständige Last. 

Durch Platte und Fahrbahndecke 1,25™ .0,950 Vqm 
Eigengewicht des Unterzugs 0,30 . 0,55 . 2,4 „ 
Eigengewicht der Zwickel 0,12 . 0,12 . 24 „ 

1,62. 7,3' 



M e = 



8 



= 10,8 mt. 



= 1,19 t/m 
= 0,40 „ 
= 0,03 „ 
1,62 t/m. 



Abb. 152. 



Verkehrslast. 

Dampfwalze mit 16 * + Menschengedränge mit 400 kg/qcm. 

Die Dampfwalze wird schief stehend angenommen, so dass die 
Achse eines Vorderrads und die eines Hinterrads auf denselben Träger 
fällt. Von einem Zuschlag für Stoss- 
wirkung wir<J abgesehen, dafür auch an- 
dererseits von einer Verteilung der Rad- 
drücke; diese werden vielmehr je in ihrer 
Mittellinie konzentriert angenommen. 

Auf den Unterzug entfällt dann (s. 
Abb. 152) 

vom Vorderrad P x = 3(1+ — J = 4,2 * 

„ Hinterrad P 2 = 5,0 *. 



m 



jm\xwm 



ö 



\'Sj¥>\'sv*Zfä' 
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Die ungünstigste Stellung der Räder ergibt sich daraus, dass das 
grösste Moment unter der Last P 2 dann eintritt, wenn diese und die 
Resultierende beider Lasten symmetrisch zur Trägermitte liegen. 



Abb. 152 a. 



5.0', 



-3|,50- 



4.2» 



Für den Abstand der Resultierenden von Pj 
ergibt sich nach Abb. 152 a 

c= 5* .3.50"- = m 

■llllll'IIHIllliHj I 1 j 1 -r (5 + 4,2) * ' 

V 1.85 +1.00* 0.tt»0ÄK- -1.90- -H t ' .- • - r» « o~ m j- o* « -^ 

k 365 * - 365- — - J Somit ist P * um °, 8 ° vor dle Trägermitte zu 
* ' *" rücken. 

Auf den übrigen Raum kommt Menschengedränge mit 1,25 . 0400 
== 0,500 t/m. 

Man erhält dann 
A . 7,30 = 9,2 l . 2,85 » -f 0,925 t . 6,375 °» = 32,12 mt ; A = 4,4 * 
M max = 44 * • 2,85 * — 0,925 1 . 1,925 » = 10,76 "it. 
3. Dimensionierung. 

Das Gesamtmoment ist somit 

M = 10,6+ 10,8 = 21,4 mt . 
Mit ab = 30 k */* cm ergibt sich 

*_ i. 1 /" 2 140 000 , , , 
notw. h = 0,49 y - = 64 + 6 = 70 cm 

vorhanden 73,5 bezw. 70 cm. 

Abb. 153. 




Der Querschnitt 30/70 ist also vollständig ausreichend. 

Eiseneinlage f e = — — - — = 37,0 * cm . Vorhanden 4 ([) 26 = 21,24 qcm 
£.66 



3 o 24 = 13,57 



fe = 34> 8 q cm - 

4. Schubkräfte. 

Der grösste Auflagerdruck am linken Auflager ergibt sich bei 
Belastung nach Fig. 154. Man erhält 

A v = -— -(5 t .7 ? 3 ra + 4,2 t .3,8»+i,4 t .i,4 m ) « 7,45t 

7,30 
A e durch Eigengewicht = 1,62.3,65 = 5,90t 



5.0' 



Abb. 154. 



iL 



-3,50 «1.00V— -2.80- 

7.30 



? 



Somit 

1^ ^50 
Schubspannung * = — =^ — 
30. £66 



Haftspannung 



Zusammen 13,35 1. 

= 7,6 kg/qcm 



4 . n . 2,6 

Die Schubspannung erreicht den für Beton zulässigen Wert von 
4 ? 5 kg/qcm da, wo di e Vertikalkraft 

4,5 



V = 



7,6 



13 350 = 7,9 l ist. 
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Mit der in Abb. 154 a gezeichneten Laststellung ist 

V, = 5 * • -4^- + 4,2 t 3 ' 8 ~ X Abb. 154a. 

7,3 7,3 - . 

+ -^ (7,3 » 2 x) = 13,1 - 2,88 x. ;^, x , y..,.33 \<*\ iß2Vm 

(Das Menschengedränge kann hier $ .5 7>30 jf 

vernachlässigt werden.) 

Somit 13,1 — 2,88 x = 7,9 

x = 1,80 m. 

Bis zu diesem Querschnitt müssen schräge Zugeisen vorhanden sein. 

Zur Verfügung stehen mit Rücksicht auf die Haftspannung 3 (p 24, 
welche abgebogen werden können. Zur weiteren Unterstützung sind 
schräge und senkrechte Bügel eingelegt, welche nach Seite 67 be- 
rechnet werden können. Diese Anordnung erscheint zweckmässiger 
als eine Vermehrung der Zahl der Trageisen, welche die Sauberkeit 
der Ausführung erschweren und dadurch mehr schaden als nützen 
würde. 

Wollte man die schiefe Hauptspannung über 4,5 *g/Q c «n lediglich 
durch schräge Bügel aufnehmen, so würde man unter Verwendung 
von | | förmig gebogenen 8 mm Eisen nach Gleichung 57 einen Ab- 
stand tj derselben von 

2.0,50. 1000. V2 Am . -. 

n = ,J - , — = 15 cm am Auflager 

' 30.(7,6-4,5) 3 * 

ri = f • 15 = 22 cm bei x = £ • 1,80 m = 0,60 m 
71 = f- . 15 = 45 cm bei x = f • 1,80 m = 1,20 m erhalten. 
Will man aber die ganze schiefe Hauptspannung durch die ge- 
nannten Bügel aufnehmen, so ergibt sich 

a n 2 . 0,50 . 1000 . V2" " 

am Auflager r\ = — ^ = 6,2 cm 

ein Abstand 1,80 m 2 . 0,50 . 1000 . V2 

A r, n = = 10,4 cm. 

vom Auflager ' 30.4,5 

Man wird dabei abwechselnd die 4 unteren und die 3 oberen Eisen 
durch einen Bügel fassen. 

III. Gehwegauskragung. 

Die Berechnung derselben bietet keine Schwierigkeit und soll des- 
halb hier nicht weiter ausgeführt werden. Ergibt die Rechnung bei 
den vorliegenden Verhältnissen eine schwächere Armierung als etwa 
5 Qcm^ so w i r d m an auf diesen Betrag aufrunden. 

Beispiel 25. 

Exzentrisch beanspruchte Querschnitte (Gewölbe). 

a) Gegeben: für einen Gewölbestreifen von i m Breite das 
Biegungsmoment M = i,5mt, 
die Normalkraft N = 26 t. 
Gesucht: die Gewölbestärke d; wenn eine Armierung von f e = f e ' 
= -J.o,8°/ des Betonquerschnitts und eine zulässige Be- 
anspruchung ob = 40 k s/v m angenommen wird. 
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Aufl. 



Gemäss Gleichung (101) und (102) ist 



6M 

"N : 

(Tb 



6.1,5* 



= 0,345 B 



N 2 



26 1 



26t — ~oto , 3Mb 
40*g/wm = 4oot/qm 



3.1,5.1,0 



= I50t/qm 



> = -g = * 

Als zugehöriger Wert von a findet sich aus Tabelle 4, 
Anhang II mit 
0,8 



t* 



■i •■---- = 0,004 

1 100 ? ^ 



a = 0,48; m = 0,4. 

Somit notw. h = 0,48. 0,345 in = 0,165 m 
auszuführen d = 16,5-f- 1,5 = 18 cm 

f e = — — • 1800 = 7,2<* cm = o (D 10 mm 
100 ^ 

a e = rnnob = 0,4. 15.40 = 240kg/qcm. 

Lage der Neutralachse -=- = — ; = — = 0,71. 

& h 1 + m 1,4 " 

b) Gegeben: Derselbe Querschnitt wie vor, also 

M = 1,5 mt ; d = i8 cm ; i e = f e ' = 7,2^™, jedoch 
N =45t. 
Gesucht: &t> und a e - 

Aufl. Es ist zunächst zu untersuchen, ob überhaupt Biegung, 

d. h. Zug und Druck, auftritt. 

Zu diesem Zweck wird unter Be- 
Abb. 155. rücksichtigung der Eiseneinlage die 

-_.- r _. y _ Fläche und das Widerstandsmoment 
-o\™ des Querschnitts bestimmt 
"*p ~T~ Allgemein hat man für den Quer- 

: "°!~ schnitt Abb. 155 

f e = f e ' = ^bd 

F = bd + 2n^*bd = bd(i + 2n^*) 

... bd 2 . . h 8 bd 2 , .,, bd 2 / , , h 2 \ 
W=-^- + nf e . ¥ = ^- + n^bh 2 = - 6 -(i + 6n^^). 




7,2 



100. 18 



= 0,004 



In vorliegendem Fall mit /* 
d = 18 cm , h = 15 cm 
i+2n/t = 1 + 2 . 15 . 0,004 = I ? 12 

1 + 6n^- di - = 1 + 6. 15. 0,004. (-i|) = 1,25 

F= ioo.i8.i,i2 = 20i6 ( i cm ; W= l - '- 2 • 1,25 = 6750 cm 8 . 

Somit 
N . M 45000 . 150000 . . 

^ = F+w=^r6- + -feo" = 2 « +av= ^ 7 ^ ,qcm 

__N M _ 
ai -"F""W'- 

Es tritt also nur Druck auf. 



: 22.5 — 22,2= 0,3 
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Bemerkung: Hätte man versehentlich Tabelle 4, Anhang II, benützt, 
so hätte sich ergeben: 

6M 6.1,5 m N 2 45* 

-xf- = — = 0,20 m ; -,- ■ = — = 4*t/qm. 

N 45 ' 3 Mb 3.1,5.1,0 4: > l/4 

Somit für h = 18 — 1,5 = 16,5 cm 

0,165 m o 

a — ' D m = 0,825. 
0,20 ra ' D 

Diese Zahl findet sich in der Kolonne für p, = 0,004 
nicht mehr; und es weist dies darauf hin, dass gar keine 
Biegung auftritt. 

c) Gegeben: derselbe Querschnitt wie vor, jedoch 
AI = 1,5 mt 
N == 12,0 1. 
Gesucht: ab und a e . 
Aufl. Bei Benützung von Gl. (101/ 102) und Tabelle 4c ergibt sich 

6ÄI 6.15 m N 2 12 2 

-vf- = = °>75 m ; -wc = = 3 2 ,ot/qm 

N 12 ,/J ' 3Mb 3.1,5.1,0 JJ /H 

0,165™ •. 1 

a = \ m = 0,22; daher ß = 12,0. 
0,75 m 

Somit: 
ab = 12,0.32,0 = 380 Vqm = 38kg/qcm. 
Nach Gleichung (90) hätte man mit: 

M 1 ko cmt 

h = 18,0™; h' = i5,o«n; e = ^ = -A__ = 12,5 cm; 

p = 0,004; n = 15 erhalten: 

4 (-E") , + 1 4(y)'+ 12 ¥-9-°- 
Hieraus -r- = 0,412; — = 243. Somit nach Gl. (91)*) 
12 000 



100.18 . , 

(Tb = — = 37 kg/qcm 

y 0,412 -15.0,004.0,43 
ffe = (-^gp- • 2,43 ~ 1) 15 . 37 =*= 690 kg/qcm 

ffi e ^= ( r — if" • 2 >43) 15 • 37 = 440 

d) Dimensionierung einer Säule mit quadratischem Quer- 
schnitt. 
Gegeben: M = 2,1 mt ; N = 24 *; erb = 40 kg/qcm _- 4oot/qm. 
Gesucht: Der Querschnitt der Säule bei Annahme von p = 0,004. 



*) Gleichung (qi) gibt umgeformt mit f e = /ibh: 
N 
bh /h — a h \ 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. l6 
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Aufl. Nach Gleichung (107/108) hat man 

6 M 6 . 2,1 

— ^ — = — = 0,525 m 

N 24 yD D 

N 3 24* Q . 

7P^ = TJ^? = 348t/qm. 

Somit JL = 4«> Il6 . 
2 a 348 

Das zugehörige a ist nach Tabelle 4 c mit f* = 0,004 
a = 0,65, 

h = 0,65 . 0,525 = 0,34 m; h + a = 36 cm. 
Somit Säulenquerschnitt 36/36 cm. 
Armierung für die in Frage kommende Biegungsebene : 
t e = 0,004 -34-36 = 4,9 qcm auf jeder Seite, 
ae = mnab = 2,05.400^» = 8i,okg/qcm. 
e) Exzentrisch belastete Säule. 
Gegeben: Querschnitt 30/30 cm mit 4 (J) i6 mm = 8,04 qm 

N = 16,5*; M = 1,1 mt. 
Gesucht: Ob und a e 
Aufl. Man hat 

6M 6.1,1 m N* 16,5* 

N" = W = °*o B '' 3Mb = 3 "TI7:o,3Ö = 275t/qm 

1 8,04 

u = — - = ^ 0,004. 

r 2 9OO ' ^ 

O 28 
Daher entsprechend Gleichung (107/108) a = — — == 0,70. 

Somit nach Tabelle 4c: /?= 1,36; mn = 1,25 

(Tb = 1,36.275 = 375 t/qm = 37,5kg/qcm 
ae = mnub = 1,25.37,5 = 47kg/qcm. 

Beispiel 26. 

Zylindrischer Wasserbehälter. 

Einen zylindrischen Behälter nach Abb. 66 mit 2r = 5,0 m und 3,5™ 
Wassertiefe zu dimensionieren. 
Auflösung. 

Nach Gleichung (109) beträgt die Ringspannung bei h = 3,5 m 
R = p . r = 3,5 t/am . 2,5 » = 8,75 t/qm. 
Bleibt die Einspannung der Zylinderwand im Boden unberück- 
sichtigt, so ergibt sich bei Annahme von a e = 600 k &/qcm als not- 
wendige Eiseneinlage 

8 7c t/m 
bei h = 3,5"» f e = ^ t/qem = I4,6qcm/m 

„ h = 2,5 » f e = -^f • 14,6 = 10,4 „ 
„ h = 1,5 m fe = -^f • I4 ' 6 = 6 '3 » 
„ h = 0,5 m f e = -^f . 14,6 = 2,1 „ 



Digitized by VjOOQIC 



— 243 — 

Wählt man zunächst Ringstäbe von 10 mm (J) mit f e =*= 0,79 <* cm , so 
hat der Abstand e derselben zu betragen 

1. • i_ m 100.0,79 

bei h = 3,5 * e = — ^^- = 5,4 cm 



» h = 2,5 ' 



„ h = 1,5' 



^joo^w^ 7>6)) 



10,4 

100 . 0,79 

6,3 



12,6 „ . 



Von hier an wird man die Eiseneinlagen schwächer wählen, um 
den Abstand von ca. I2 cm beibehalten zu können. 

Als Vertikalstäbe benützt man (p8 mm im Abstand von 8— 10 cm . 
Die Wandstärke kann oben zu 5 cm , unten zu 8 cm angenommen werden. 

Beispiel 27. 

Tonnendach mit Zugstange. 

Dieses in Abb. 156 dargestellte Dach, dessen Bogenachse einen Kreis- 
bogen bildet, besitzt keine Kämpfergelenke, sondern Flächenlager. 




Eine freie Drehung der Auf lagerquerschnitte bei einer durch die Ein- 
wirkung der äusseren Kräfte verursachten Formänderung des Bogens 
kann also nicht stattfinden und es kann deshalb genau genommen der 
Bogen nicht als Zweigelenkbogen berechnet werden. 

Andererseits sind die Endauflager auch nicht fest eingespannt, in 
der Weise, dass der Auf lagerquerschnitt Biegungsspannungen, d. h. Zug- 
und Druckspannungen, erfahren könnte, denn es würde dann ein Ab- 
heben der Zugseite vom Widerlager stattfinden. Der Fall liegt viel- 
mehr, wenn man von der Zugfestigkeit der Mörtelfuge zwischen Bogen- 
ende und Auflager absieht, so, dass die Drucklinie im Auf lagerquer- 
schnitt stets innerhalb diesen Querschnitt fallen muss, d. h. der Bogen 
kann als 3 fach statisch unbestimmt mit H, M und M' als statisch un- 
bestimmten Grössen nur insolange berechnet werden, als die Exzen- 
trizität der Drucklinie am Auflager sich nicht grösser als die halbe 
Fugenbreite (Auflager b r eite ) - ergibt. Darüber hinaus wirkt der Bogen 
als Zweigelenkbogen mit den Rändern der Auflagerflächen als Ge- 
lenkpunkten. 

Im folgenden soll nun das Tonnendach zunächst als Zweigelenk- 
bogen berechnet werden, wie dies in der Praxis der Einfachheit halber 
meistens geschieht; hierauf wird sich in Beispiel 28 zeigen, inwieweit 
die gemachte Annahme berechtigt ist. 
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Berechnung als Zweigelenkbogen. 

i. Belastungsannahmen. 

Eisenbetongewölbe 2400 kg/cbm 
Dachdeckung 25 kg/qm 

Schneelast 75 „ 



Damit ergibt sich 
Platte 0,17 . 2,4 = 0400 t/qm 
Eindeckung 0,250 „ 

Schnee 0,750 „ 

Vollbelastung 



0,500 t/qm. 

Bewegliche Last (zugleich als Ersatz für etwaige Einzellasten) 100 kg/qm. 
2. Bogenform und Lamelleneinteilung. 

Der Radius des Bogens findet sich nach Abb. 157 aus 



(r- 



Hieraus 



«■+(!)' 



2 ^ 8f 2 ^ 8.2,5 



= 12,5 m. 



Der halbe Zentriwinkel ist 

7 5 
a = arc sin ' = 
12,5 

Die Bogenlänge beträgt 



40 96' 67". *) 



s = 2r a = 2r — v = 2 • 12,5 



40°,o6' 



630,66' 



7 = 16,085 m. 



Teilt man diese in 12 gleiche Teile, so hat 1 Teil die Länge ds 

40° 06' 67" 
= 1,340 m und einen Zentriwinkel Act = — — ^ — — = 6° 82,78'. 

Die Abszissen j und Ordinaten y der Lamellenmitten**) erhält man 
am einfachsten durch Verwendung von Kreistabellen *) 







Sehne 






Höhe h 






Lam. 


20) 


für 
r = 1 


r 

2 


g m 


des Kreis- 
bogens 
für r = 1 


r.h 


y = 

f — rh 


1 


6° 82' 66" 6 


0,1072. 6,25 m = 


0,670 


0,0014 


0,018 


2,482 


2 


20° 48' 00" 


0,3203. 6,25 m = 


2,002 


0,0129 


0,161 


2,339 


3 


34° 13' 34" 


0,5298 . 6,25 m = 


3,3" 


0,0358 


0,448 


2,052 


4 


47 78' 66" 


0,7331.6,25^ = 


4,582 


0,0696 


0,870 


1,630 


5 


6i° 44' 00" 


0,9281 .6,25 m = 


5,801 


0,1141 


M27 


1,073 


6 


75° 09' 34" 


i,H33. 


6,25 m = 


6,958 


0,1690 


2,112 


0,388 



Bei derartigen Dächern genügt es nun meist, mit 2 Belastungsfällen 
— Vollbelastung und halbseitige Belastung des Bogens — zu rechnen 
und von der Aufstellung von Einflusslinien Abstand zu nehmen. Daher 

Horizontalschub und Momente für Vollbelastung mit 0,5 t/m. 
Die Momente M^ (vergl. S. 118/119) ergeben sich wie folgt: 
Auflagerdruck A«, = 6. 1,34™. 0,5 * m = 4,02 t 
Lamellenlast P = 1,34 .0,5 = 0,67 1. 



*) Vergl. Gauss, 5 stellige logarithmische und trigonometrische Tafeln für Dezimal- 
teilung des Quadranten, Stuttgart, Konrad Wittwer. 
**) Bezeichnung r, und y wie in Abb. 81. 
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Somit 



mt 
2,203 



4,02 . 0,548 

0,67 

3,35 . 1,152 = 3,359 
0,67 



M 6 ° 



2,68.1,218 
0,67 



2,01 . 1,271 
o>67 

i,34.i,309 
0,67 



= 3,264 

9,326 = M* 

= 2,554 



11,880 = M 3 ° 
= J ,754 

13,634 = M 2 ° 

0,67 . 1,332 = 0,892 

14,527 = M x °. 

Abb. 157. 

ffl 3_v-£-~r-ri — T-4*-^H^3 * 








Fuj 


jenstärke 
in cm. 


n 


1 










c 


b 








■5 


a 


8 
8" 


5* 


api 


<o 


a 


8 


s 















6 5 4 3 2 



Die Werte — ^?= — sowie ^ T erhält man aus folgender Tabelle: 
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Lam. 


y m 


ds m 


yds 


M mt 


Moyds 


y'ds 


1 


2,482 


1,34 


3326 


14,527 


48,3 


8 255 


2 


2,339 


i,34 


3,134 


13.634 


42,7 


7,330 


3 


2,052 


i,3 4 


2,752 


11,880 


32,7 


5,652 


4 


1,630 


i,34 


2,184 


9,326 


20,3 


3,559 


5 


1,073 


i,34 


1,438 


6,062 


8,7 


i,542 


6 


0,388 


i,34 


0,520 


2,203 


1,2 


0,202 






8,04 


13.354 




153,9 


26,540 



Die Zugstangen haben einen Querschnitt von 21 <i cm und sind in 
3,50 m Abstand angeordnet. Auf 1 m Gewölbebreite reduziert, ergibt 



21 



sich somit für die Zugstange f = = 6,0 w m = 0,0006 qm. 

3,5 
Wird nun für das Trägheitsmoment des Gewölbequerschnitts als 



verglichener Wert J 



man 



zus. 



9 8 ds 



1,0 . o,i7 3 
12 

= 2 . 26.54 • 



0,00041 m 4 eingesetzt, so erhält 
= 53,o8 • 



1 



E e f 15 E b . 0,0006 



E b J -™~- E b J 
= 0,68- 



E b J 



1 



Daher 



E e f 
H 



+ 2 



9* ds 
"ET 
. J 53-9 



= 53^6 • 



E b J 



= 5,725 t 



M x 



53,76 
und als 

endgültige Biegungsmomente 

des vollbelasteten Bogens 
M x = 14,527 — 5,725 . 2,482 = + 0,32 mt 
M 2 = 13,634 — 5,725.2,339 = +o.24mt 
M 3 = 11,880 — 5,725.2,052 = +o,i3mt 
M 4 = 9,326 — 5,725 . 1,630 = — 0,01 mt 
M 6 = 6,062 — 5,725 . 1,073 = — 0,08 mt 
M 6 = 2,203 — 5,725 • 0,388 = — 0,02 mt 



Ans dem 
Kräfteplan 



Kräfteplan 

N x (Abb. 157) 
N t = 5,7t 
N, = 5,8t 
N 8 = 5,9 t 
N 4 = 6,1 1 
N 6 = 6, 4 t 
N 6 = 6,8 1. 



Horizontalschub und Momente für halbseitige Belastung. 

Als bewegliche Nutzlast kommen nach Seite 244 ioo*»^ 111 in Be- 
tracht, somit P = 1,34.0,100 == 0,134* pro Lamelle. 

Da beide Bogenhälften zum Horizontalschub H gleich viel bei- 
tragen, so entsteht bei Belastung von nur einer Bogenhälfte ein halb 
so grosser Horizontalschub wie bei Belastung des ganzen Bogens. 

Man hat somit für halbseitige Belastung mit 0,100 t/m: 

H = i • 5,725 • -£4" = 0,573 t. 
Zur Berechnung von M x = M — Hy hat man dann 

A = -ji^ [8,170 + 9,502 + 10,811 + 12,082 + 13.300 + 14,452 J 0,134 t 

= 0,6103 t 
B = 6.0,134 — 0,610 = 0,194 t. 
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Somit 






Momen 


te M : 




0,610 . 0,548 = 


0,334 mt 




OJ34 

476 . 1,152 = 


0,334 = 
0,548 


M 6 » 


OJ34 


0,883 = 


M ft ° 


0.342. 1,218 = 


0,416 




0.134 


1,299 = 


M 4 ° 


0,208 .1,271 = 


0,264 




OJ34 


1,563 = 


M 3 ° 


0,074.1,309 = 


0099 




0,134 


1,662 = 


M ? ° 


— 0.060 . 1.332 = 


— 0,080 




0,134 


1,582 = 


Mf 


— 0,194.1.340 = 


— 0,259 






1,323 = 
— 0,258 


M,' 


— 0,194.1,332 = 






1,065 = 


M 2 '° 


-0,194.1.309 = 


— 0254 






0,811 = 


M 3 '° 


-0,194.1,271 = 


-0,247 






0,564 = 


M 4 '° 


— 0,194. J ,2i8 = 


— 0,236 






0,328 = 


M 5 '° 


— 0,194.1,152 = 


0,223 






0,105 = 


M 6 '° 


— 0,194.0,548 = 


0.105 





Momente M x : 
M 6 = 0,334 — 0,573 • 0,388 = + 0,112 mt 
M 6 = 0,883 — 0,573 • 1,073 = + 0,269 „ 
M 4 = 1,299 — 0,573 • 1,630 = + 0,366 „ 
M 3 = 1,563-0,573.2,052 = +0,388 „ 
M 2 = 1,662 — 573 . 2,339 = + 0,323 „ 
M t = 1,582 — 0.573.2,482 = +0,161 „ 
M/ = i r 323 ~ o,573 • 2,482 = — 0,098 „ 
M 2 ' = 1,065 — 0,573 • 2,339 = — 0,274 „ 
M 3 ' = 0,811 - 0,573 . 2,052 = — 0,364 „ 
M 4 ' = 0.564 — 573 . 1,630 = — 0,369 „ 
M 5 ' = 0,328 - 0,573 • 1,073 = -r- 0*286 „ 
M 6 ' = 0,105 — 0,573.0.388 = —0,117 „ 



Um die Normal-Fugendrücke N x zu erhalten, wird der Kräfteplan 
Abb. 157 aufgezeichnet. Seine Strahlen geben die Kräfte für die mit 
römischen Ziffern bezeichneten Bogenquerschnitte. Von diesen ist die 
normal zur Fuge stehende Komponente in der aus der Abbildung er- 
sichtlichen Weise bestimmt. Als Normalkräfte für die mit deutschen 
Ziffern bezeichneten Querschnitte kann das Mittel aus den 2 benach- 
barten Strahlen genommen werden. 

Man erhält dann 

Ni = 0,57 * N 4 = 0,64 * N/ = 0,58 * N 4 ' = 0,60 * 



N, == 0,57* N 5 = 0,70* 



N,' = o ? 59 * N 5 ' = 0,60 1 
N 3 ' = 60 * N 6 ' = 0,58 1. 



N 3 = 0.59 * N 6 = 0,78 * 
5. Zusammenstellung der Momente und Dimensionierung. 

Für die einzelnen Fugen erhält man folgende Zusammenstellung: 





Voll- 


Belastung 


Belastung 


Grösstes 


Zugehörige 


Kleinstes 


Zugehörige 




belastung 


der linken 
Bogenhälfte 


der rechten 
Bogenhälfte 


Moment 


Normalkraft 


Moment 


Normalkraft 




M mt |N* 


Mmt tft 


M mt 


Nt 


mt 


t 


mt 


t 


I 


0,32 


5,7 


0,l6 


o,57 


— 0,10 


0,58 


0,48 


63 


0,22 


6,3 


2 


0,24 


5,8 


0,32 


o,57 


— 0,27 


o,59 


0,56 


6.4 


— 0,03 


6,4 


3 


0,13 


5,9 


0.39 


o,59 


— 0,36 


0,60 


0,52 


6-5 


-0,23 


6,5 


4 


— 0,01 


6,1 


0-37 


0,64 


-0,37 


0,60 


0,36 


6,7 


-0,38 


6,7 


5 


— 0,08 


6,4 


0,27 


0,70 


— 0,29 


0,60 


0,19 


7,i 


-0,37 


7,o 


6 


— 0,02 


6,8 


0,11 


0,78 


— 0,12 


0,58 


0,09 


7,6 


— 0,14 


7,4 
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Hiernach kann die Dimensionierung erfolgen, am besten analog dem 
in Beispiel 25 angegebenen Verfahren. 

In Abb. 157 ist im Scheitel eine Gewölbestärke von 16 cm , in Fuge 6 
eine solche von 22 cm vorgesehen. Was die Zunahme der Fugenstärke 
vom Scheitel nach dem Kämpfer betrifft, so darf diese nicht gerad- 
linig erfolgen, weil dies im Scheitel eine Unstetigkeit ergeben würde. 
Es ist deshalb in Abb. 157 für diese Kurve eine Parabel gewählt, welche 
im Scheitel eine horizontale Tangente besitzt. 

Beispiel 28. 

Tonnendach mit Flächenlager und Zugstange (zu Seite 125 u. f.). 

Das Tonnendach (Abb. 158) soll unter Berücksichtigung der Flächen- 
lagerung berechnet werden. 

Von der Aufstellung von Einflusslinien soll, wie in Beisp. 27, ab- 
gesehen und die Berechnung nur für zwei Belastungsfälle: „Voll- 

Abb. 158. 



£-H' — +$- 




belastung" und „Einseitige Belastung" durchgeführt werden. Dabei 
soll die Veränderlichkeit des Trägheitsmoments und die Dehnung der 
Zugstange berücksichtigt werden. 
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Als Querschnitt der Zugstangen, die in 3,50 m Abstand angeordnet 
sind, ist 2i<i cm , d. h. auf l m Gewölbebreite reduziert, f = 6,0<i CI11 
anzunehmen. 



Aufl. 



Unter Bezugnahme auf Abb. 82, sowie in Anwendung der Gleich- 
ungen (138) und (140) bezw. (142) erhält man den elastischen Schwer- 
punkt, die statisch unbestimmten Reaktionen, sowie die Biegungs- 
momente M x aus folgenden tabellarischen Aufstellungen. 



Lam. 


E m 


y m 


dem 


J'm* 


yds 


ds 


9 










= 1000J 


J' 


J' 


= y— y<> 


1 


0,670 


2,482 


16,05 


0,34 


7,300 


2,941 


+0,598 


2 


2,002 


2,339 


16,45 


o,37 


6,322 


2,703 


+ 0,455 


3 


3i3" 


2,052 


17,24 


o,43 


4,772 


2,326 


+ 0,168 


4 


4,582 


1,630 


1843 


0,52 


3,i35 


1,923 


— 0,254 


5 


5,801 


1,073 


20,02 


0,67 


1,601 


1,492 


— o,8n 


6 


6,958 


0,388 


22,00 


0,89 


0,436 


1,124 


— 1,4.96 












23,566 


12,509 














.ds 


.ds 





Fortsetzung. 



Der elastische Schwerpunkt ist: y = 



23,566 



Lam. 


£ds 


tjds 


S 2 ds 


9*ds 


ds 


y 2 ds 




J' 


J' 


J' 


J' 


F 


J' 


1 


1,970 


+ i,759 


1,32 


1,052 


6,23 


18,12 


2 


5,4" 


+ 1,230 


10,83 


0,560 


6,06 


M,79 


3 


7,701 


+ 0,391 


25,50 


0,066 


5,8o 


9,79 


4 


8,811 


— 0,488 


40,37 


0,124 


542 


5,n 


5 


8,655 


— 1,210 


50,21 


0,981 


4,99 


1,72 


6 


7,82i 


— 1,682 


54,42 


2,516 


4,55 


0,17 









182,65 


• 5,299 


33,05 


49,70 






.ds 


.ds 


5,299 

",598 
.ds 


.ds 


49,70 

99,4 
.ds 



12,509 

Die von der Belastung unabhängigen Summen sind: 
n 2 ds 1 1 

^ n t/™* r o™ T -> A _^ = ^ 201 • _.- 

Ü-b ^b 



1,884 m - 



2 -Vf- = 2 • I00 ° • 5,299 .1,34 • ^r = x 4 201 • 



ds 1 

"Ep- = 2.33,5.1,34 ^ 



1 



i5,o B 



E e f 1 5. E b . 0,0006^ 



= 1666-4- 



zusammen 15 955 • 
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2 -g-p = 2 . 1000 . 182,65 ■ 



ds 
EJ 



ds 

E - = 365 300- 

ds 



= 2.1000.12,509^— = 25018 



Eb 
E b * 



Vollbelastung mit 0,5 t/m. 

In Beispiel 27 wurden die Momente Mo für die Angriffspunkte der 
Einzellasten berechnet, durch welche man die gleichmässig verteilte 
Belastung ersetzt, also für die mit deutschen Ziffern bezeichneten 
Querschnitte. 

Richtiger ist es, die Momente Mo für die Endquerschnitte der La- 
mellen, die mit römischen Ziffern bezeichnet sind, zu berechnen, weil 
sie dort dem tatsächlichen Wert bei gleichmässig verteilter Belastung 
entsprechen. 

Für die Koordinaten dieser Punkte erhält man 





Zentri- 


Sehne 






Pfeüh 






f rh 


9 


Lam. 


winkel 


für 




S m 


für 


r 


rh 






/ // 


r= 1 


2 




r = 1 






= y 


=y— y<> 





000 


. 6,25 = 0,000 


0,0000 . 12,5 = 0,000 


2.500 


+ 0,616 


I 


13 65 56 


0,2140.6,25 = 1,338 


0,0057 . 12,5 = 0,072 


2,428 


+ 0,544 


II 


27 31 12 


0,4256 . 6,25 = 2,661 


0,0229 . 12,5 = 0,286 


2,214 


+ 0,330 


III 


40 96 68 


0,6324. 6,25 = 3,953 


0,0513.12,5 = 0,641 


1,859 


-0,025 


IV 


54 62 24 


0,8318 . 6,25 = 5,200 


0,0906. 12,5 = 0,132 


1,368 


— 0,516 


V 


68 27 80 


1,0217.6,25 = 6,386 


0,1404.12,5 = 1,755 


0,745 


— 1,139 


VI 


81 93 36 


1,1998 


.6,25 = 


= 7,500 


0,2000 


• 12,5 = 


= 2,500 


0,000 


— 1,884 



Die Momente Mq ergeben sich für eine Belastung von 0,5 t/™, also 
für P = 0,5 . ds = 0,5 .1,34* pro Lamelle wie folgt: 

0,000 =Mvi= 0,000 mt 
3,342 ds 
0,283 „ 



: 6 . 0,5 ds = 3,0 ds . 1,1 14 = 
— 0,5 ds. 0,566 = 



3,059 ds = M v = 4,099 n 
0,5 ds. 1,186 = 4-2,965 fl 
- 0,5 ds . 0,600 = — 0,300 „ 



5,724 ds = Miv= 7,670 „ 
2,0 ds. 1,247 = + 2,494 „ 

— 0,5 ds. 0,629 = — 0,3 14 „ 

7,904 ds = Mm =10,591 „ 
1,5 ds. 1,292 = +1,938 „ 

— 0,5 ds. 0,650 = — 0,325 „ 



9,517 ds = M n =12,753 
1,0 ds. 1,323 = + 1,323 „ 
— 0,5 ds. 0,664 = — 0,332 „ 



V 8 



10,508 ds = Mi =14,080 „ 
o,5 ds. 1,338= 0,669 „ 
— 0,5 ds. 0,670 = — 0,335 „ 
= 0,0; 10,842 ds = M =14,530 „ 



M fi 



M 5 = 



2,05 m * 

5,88 „ 



M 4 = 9,I3„ 



M s 



: II,67„ 



M 8 = 1342 , 



M t = 14,30 „ 
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Zur Berechnung der Summenausdrücke werden für M x ; M 2 , . . . die 
arithmetischen Mittel aus M , Mi, Mn, . . . benützt. Man erhält dann 
weiter: 



6 


mt 


M 9ds 


M ds 


et 


Mo 


y 


J' 


I 


14,30 


+25,16 


42,05 


2 


1342 


+ 16,50 


36,27 


3 


11,67 


+ 4,56 


27,14 


4 


9,13 


— 446 


17,56 


5 


5,88 


— 711 


8,77 


6 


2,05 


— 345 


2,30 






+31,20 


134,09 






ds 


ds 



H = 



Somit 
2 .31,20. 1000. 1,34 



15 955 



= 5,240 t 



M + M' 



= M = M' = 



2.134090 
25018 



= 10,720 mt. 



Für die endgültigen Momente M x bei Vollbelastung ergibt sich dann 
nach Gl. (142) M x = M — M + M ' _ h 9 . 
Somit: 

Myi = 0,000 — 10,720 + 5,24 . 1,884 = — 0,848 mt 
M v = 0,099 — 10,720 + 5,24 . 1,139 = — 0,653 „ . 
Miv = 7,670 — 10,720 + 5,24 . 0,516 = — 0,346 „ 
M m = 10,591 — 10,720 + 5,24 . 0,025 = + 0,002 „ 
Mn = 12,753 — J o,720 — 5,24 • 0,330 = + 0,304 „ 
Mi = 14,080 — 10,720 — 5,24 . 0,544 = + 0,509 „ 
M = 14,530 — 10,720 — 5,24 . 0,616 = + 0,583 „ 

Ferner ergibt sich: 

Exzentrizität der Drucklinie im Scheitel: e = 



0,583 
= J = o.mm 



5,24 



Exzentrizität derselben 



e = 



6,604 t 
= —0,128 m 



Auflagerdruck A = B = 6 . 0,5 . 1,34 = 4,02 t 
Kämpferreaktion R = \/Ä7+H* = V4,02* -f- 5,24* 

— 0,848 
6,604 

B) Halbseitige Belastung mit 0,1 t/m. 

Nach S. 246 ist A = 0,610 t ; B = 0,194*. Für die Momente M 
hat man somit: 

0,000 = Myi 
0,610. 1,114 = 0,681 
— 0,134.0,566 = —0,076 M 6 = 0,302 mt 



0,476 .1,186 = 

- 0,134.0,600 = 


0,605 = M v 

0,565 
— 0,080 


M 5 = 0,847 » 


0,342 . i->247 = 
- 0,134.0,629 = 


1,090 = Miv 
0,427 
— 0,084 


M 4 = 1,261 „ 



1,433 = Mm 
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0,208 . 1,292 = 0,269 
— 0,134.0,650 = —0,087 



0,074. 
— 0,134. 


1,615 
1,323 = + 0,099 
0,664 = —0,089 


— 0,060. 

— 0,134 . 


1625 

J ,338 = —0,080 
0,670 = — 0,090 


— 0,194 . 


1,455 
J ,338 = — 0,260 


— 0,194. 


i,i95 
1,323 = —0,257 


— 0,194 


0,938 
1,292 = —0,250 


— 0,194. 


0,688 
1,247 = — 0,242 


— 0,194. 


0,446 
1,186 = —0,230 


— 0,194. 


0,216 
1,114 = —0,216 



= 



Bei der Berechnung von 

S MpSds • v M ds 
-EJ— und 2"ej- 
können je 2 symmetrisch ge- 
legene Mq zusammengenom- 
men werden. 





M 3 = 1,524 mt 


= M n 






M 2 = 1,620 „ 


= Mi 






M x = 1,540 „ 


= M, 


M x ' = 1.325 „ 


= M v 


M a ' = 1,066 „ 


= M n - 


M 3 ' = 0,813 ,, 


= M m - 


M 4 ' = 0,567 -, 


= Mxv- 


M 5 ' = 0,331 „ 


r Mv 


M 6 ' = 0,108 ., 


= M VI . 




2 


J\ — braucht nicht 
ET 


gebildet zu werden, da sich 
H unmittelbar aus dem für 
Vollbelastung berechneten 
Wert ergibt. 



Man erhält: 












mt 


jds 


M jds 




mt 


ds 


M ds 




J' 


J' 






J' 


J' 


M x — M/ = 0,215 


1,970 


0,424 


M x + M/ 


= 2,865 


2,941 


8,426 


M 2 — M 2 ' = 0,554 


541 1 


3,000 


M 2 + M 2 ' 


= 2,686 


2,703 


7,260 


M 3 -t-M,' = 0,711 


7,701 


5,475 


M 3 + M 3 ' 


= 2,337 


2,326 


5,436 


M 4 — M 4 ' = 0,694 


8,811 


6,115 


M 4 + M 4 ' 


= 1,828 


1,923 


3,514 


M 5 — M 6 ' = 0,516 


8,655 


4,466 


M 5 + M 6 ' 


= 1,178 


1,492 


i,756 


M 6 — M 6 ' = 0,194 


7,821 


i,5i7 


M ö + M 6 ' 


= 0410 


1,124 


0,461 




.ds 


20,997 
.ds 






.ds 


26,853 
.ds 



Daher 



H = 

M — M' _ 

1 " 



1 0,1 tm 
2" " 0,5 t/m 

20,997 . 
2 . i82 : 65 



5,24 t = 0,524 t 
= 0,05748 t; 
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M + M' 

2 

M-M' 



26,853 



2 . 12,509 
15 



^ = ^^y 



hieraus 



= 0,05748 



0,431 mt 



M = 1,504 mt 
M' = 0,642 mt 



2 2 

Schliesslich ergeben sich die endgültigen Momente M x für halb- 
seitige Belastung aus: 

M+M' M — M' 



M X = M 



1 



■S-Hp. 



Somit : 

Mvi = 0,000 — 1,073 — 0,05748 . 7,500 + 0,524 . 1,884 = — 0,517 mt 

M v = 0,605 — 1,073 — 0,05748 . 6,386 + 0,524 . 1,139 = — 0,238 „ 

Miv = 1,090 — 1,073 — 0,05748.5,200 + 0,524.0,516 = —0 ; OI2 „ 

Mm = 1,433 — 1,073 — 0,05748 . 3,953 + 0,524 . 0,025 = + 0,146 „ 

M11 = 1,615 — 1,073 — 0,05748 . 2,661 — 0,524 . 0,330 = + 0,216 ., 

Mi = 1,625 — 1,073 — 0,05748 . 1,338 — 0,524 . 0,544 = + 0,190 „ 

M = M55 — 1,073 — 0,05748 . o — 0,524 . 0,616 = + 0,059 :, 

M P = 1,195 — 1,073 + 0,05748 . 1,338 — 0,524 . 0,544 = — 0,086 „ 

Miv = 0,938 - 1,073 + 0,05748 . 2,661 - 0,524 . 0,330 = - 0,155 ,, 

Mnp = 0,688 — 1,073 + 0,05748 . 3,953 + 0,524 . 0,025 = — 0,145 „ 

Miv = 0446 — 1,073 + 0,05748 . 5,200 + 0,524 . 0,516 = — 0,058 „ 

M v < = 0,216 — 1,073 + 0,05748 . 6,386 + 0,524 . 1,139 = + 0,107 „ 

Myi< = — 1,073 + 0,05748 . 7,500 + 0,524 . 1,884 = + 0,345 „ 

Hierbei ist nach S. 129 

. , M — M' . „ A 

A = A -) = = 0,610 + 0,057 = 0,667 t 



1 
M — M' 

1 



= 0,194 — 0,057 = 0,137 t. 



Die Normaldrücke für die einzelnen Fugen erhält man wie in 
Abb. 158 angedeutet. 

C) Zusammenstellung der Biegungsmomente. 



Quer- 
schnitt 


Voll- 


Belastung der 






belastung 
(A) 


linken Hälfte 

(B) 


rechten Hälfte 
(B') 


M m ax 


M m in 





+ 0,583 


+ 0,059 


+ 0,059 


+ 0,642 


+ 0,642 


I 


+ 0,509 


+ 0,190 


— 0,086 


+ 0,699 


4- 0,423 


II 


+ 0,304 


+ 0,216 


-0,155 


+ 0,520 


+ 0,149 


III 


-+- 0,002 


-+ 0,146 


-0,145 


-+ 0,148 


-0,143 


IV 


— 0,346 


— 0,012 


— 0,058 


-0,358 


— 0,404 


V 


- 0,653 


-0,238 


+ 0,107 


— 0,891 


— 0,546 


VI 


-0,848 


— 0,517 


+ 0,345 


- 1,365 


— 0,503 



Nach diesen Momenten und den zugehörigen Normalkräften ist zu 
dimensionieren. 
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Wollte man für Belastungsfall A + B' die Drucklinie einzeichnen, 
so hätte man für den Scheitelquerschnitt: 

H = N = 5,24 + 0,524 = 5,764t i p 

V = o +0,137 = 0,137 M - 5 ' 77 

M 0.642 mt 
c = Ti- = — ^—^r = 0,111 m. 
R 0,577 mt 

Dadurch ist Richtung und Angriffspunkt der Drucklinie im Scheitel- 
querschnitt gegeben, so dass diese eingetragen werden kann. Die 
Bestimmung der Normalkräfte für die einzelnen Querschnitte und die 
Berechnung der Beanspruchung hat dann keine weitere Schwierigkeit. 

Bemerkung. 

Aus Beispiel 27 und 28 ist ersichtlich, wie wenig sicher die Unter- 
lagen für die Berechnung derartiger Bogenbinder sind und wie sehr 
die Beanspruchung von Zufälligkeiten der Ausführung und sonstigen 
Nebenumständen abhängt, die sich nicht weiter verfolgen lassen. 

Je nachdem in vorliegendem Fall die Zugstange voll wirksam ist 
oder durch Unnachgiebigkeit der Widerlager in ihrer Wirkung mehr 
oder weniger beeinflusst wird, je nachdem sich weiterhin die Auf lager- 
querschnitte drehen oder in ihrer ursprünglichen Lage verbleiben, er- 
gibt sich eine nicht immer unwesentliche Änderung der Biegungs- 
momente und der Beanspruchung des Gewölbebetons. Es ist des- 
halb bei derartigen Dachbindern, sofern der Einfachheit halber die 
Berechnung nur als Zweigelenkbogen durchgeführt wird, zu empfehlen, 
den Scheitelquerschnitt mit geringerer als der sonst höchst zulässigen 
Beanspruchung zu dimensionieren und den Querschnitt nach dem 
Kämpfer hin erheblich zu verstärken. 

Bei grösseren Dimensionen von Hallenbindern und sonstigen Bogen- 
trägern genügt es nicht, nach irgend welchem Näherungsverfahren 
zu rechnen; es müssen vielmehr die statischen Grundlagen mit aller 
Sorgfalt festgelegt werden, wie auch die Ausführung nur Firmen über- 
lassen werden kann, die über erste Kräfte und bestgeschultes Bau- 
personal verfügen. 



Beispiel 29. 

Einflusslinien des Horizontalschubs beim Zweigelenkbogen. 

Für das Tonnendach (Abb. 157) als Zweigelenkbogen soll die 
Einflusslinie des Horizontalschubs berechnet werden. 



Aufl. 



Nach S. 120 und gemäss der Zusammenstellung S. 249 sind die 
elastischen Gewichte w = — =— unter Weglassung des Faktors 1000 ds: 

w x = 7,3°° w s = 4.772 w 6 = 1,601 
w 2 = 6,322 w 4 = 3,135 w 6 = 0436. 
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Die Biegungsmomente für den nach Abb. 76 mit diesen w be- 
lasteten Balken ergeben sich mit Hilfe der Vertikalkräfte wie folgt: 

Somit: 
H 6 = 12,91 :99,4 = 0,130 t 

H 6 = 39,56: 99,4 = 0,398 t 

H 4 = 65,78 : 99,4 = 0,662 1 

H 8 = 89,16: 99,4 = 0,898 t 

1^=106,99: 99,4= 1,077 t 

1^ = 1 16,71: 994= 1,175 t 

Vvi = 23,566 

Die Dehnung der Zugstange ist hierbei nicht berücksichtigt. 
Diese Einflusslinie ist in Abb. 158 mit H' bezeichnet.- 



Vo = 











7,300 


M 6 = 23,566 . 


0,548 = 12,91 


Vi = 


7.300 


23,130 . 


1,152 = 26,65 




6,322 


M 6 = 


39,56 


V TT = 


13,622 
4,772 


21,529 . 


1,218 = 26,22 




M 4 = 


65,78 


Vm = 


18,394 


i8,394 • 


1,271 = 23,38 




3,135 


M s = 


89,16 


Vrv = 


21,529 


13,622 . 


1,309=17,83 




1,601 


M,= 


106,99 


V v = 


23,130 
0436 


7,300. 


1,332= 9,72 




M 1 = 


116,71 



Beispiel 30. 

Einflusslinien für den eingespannten Bogen. 

Für den eingespannten Bogen (Abb. 157) soll die Einflusslinie 
für H, M, M' sowie 3R und 3R' bestimmt werden. 

Aufl. Nach S. 131 hat man 

1. Zur Bestimmung des Horizontalschubs: 



a) Elastische Gewichte w = 



pds 



(vergl. Tabelle S. 249): 



Wi = + 1,759 w 8 = +0,391 w 6 = — 1,210 
w, = + 1,230 w 4 = —0,488 w 6 = — 1,682. 
b) Biegungsmomente für den mit w belasteten Balken nach Abb. 83: 

Somit 
A. 0,548 = 0,00 = M 6 
1,682.1,152 = r 1,937 
1,210 1,937 = M ö 

2,892 . 1,218 = 3,522 
0,488 5459 = M 4 

3,380 . 1,271 = 4,296 
o,39i 9,755 = M 3 

2,989-1,309 = 3,912 
1,230 13,667 = M, 

i,759-i,332 = 2,343 
1,759 16,010 = M t 





H 6 = : 


11,598 = ot 


H 5 = 1,937 : 


11,598 = 0,1670 t 


H 4 = 5,459 : 


11,598 = 0,470 t 


H 3 = 9,755 . 


11,598 = 0,840 t 


H 2 = 13,667 


11,598 = 1,178 t 


H x = 16,010 


11,598 = 1,380 t 




4,035 1 
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2. Zur Bestimmung von 



M — M' 

1 

£ds 



a) Elastische Gewichte w = * (vergl. Tabelle S. 249): 

w x = 1,970 w 3 = 7,701 w 6 = 8,655 

w, = 5,411 w 4 = 8,811 w 6 = 8,821 

für die linke, sowie die entsprechenden negativen Werte für 
die rechte Trägerhälfte. 

b) Biegungsmomente des mit w belasteten Balkens nach Abb. 83 b. 

1 l r*ds 
Der Auflagerdruck A dieses Balkens ist identisch mit-=- 2 ir - > 

1 J 
. A A 2 . 182,65 _ . . . 

somit A = L — =.24,353. Daher ergibt sich: 



0,00 = M A : 365.3 = 

24,353.0,548= I3>30 

7>82i 1330 = M 6 : 365,3 = 

16,532.1,152 = 19,04 

8,655 32,34 = M 6 : 3653 = 

7,877.1,218= 9,59 

8,811 41,93 = M 4 : 365,3 == 



— 0,934.1,271 == — 1,19 

7.701 40,74 = M 3 : 365,3 = 

— 8,635.1,309 = — 11,30 

5,4ii 29,44 = M, : 365,3 = 

— 14,046 . 1.332 = — 18,71 

1,970 10,73 = M x : 365,3 = 



— 16,016. 1,340 = — 21,46 
— 10,73 



M — M' 



M — M' 



1 

t 

0,000 


2 

mt 
0,000 


0,03641 


0,2730 


0,08853 


0,6640 


0,11478 


0,8608 


0,11152 


0,8364 


0,08059 


0,6044 


0,02937 


0,2203 



3. Zur Bestimmung von 



M + M' . 



ds 
a) Elastische Gewichte w = -^- (vergl. Tabelle S. 249): 

W! = 2,941 w 8 == 2,326 w 6 = 1,492 
w 2 = 2,703 w 4 == 1,923 w, = 1,124. 
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b) Biegungsmomente des mit w be- 
lasteten Balkens nach Abb. 83 c: 



12,509.0,548= 6,855 = M 6 
11,385.1,152 =13,115 

19,970 = M 6 
9,893.1,218=12,051 

32,021 = M 4 
7,970.1,271 = 10,130 



V 






2,941 


v, 


= 


294I 
2,703 


V11 


= 


5,644 
2,326 


Vni 


= 


7,970 
1,923 


Viv 




9,893 
1,192 


V v 




",385 
1,124 


Vti 


= 


I2 r 509 



5,644.1.309= 



42,151 =M 8 

■- 7,387 



49,538 = M 2 
2,941.1,332= 3,917 

53,455 = M, 





M + M' 




2 




mt 


: 25,018 = 


0,27400 


: 25,018 = 


0,79823 


: 25,018 = 


1,28000 


: 25,018 = 


1,6849 


.•25,018 = 


1,9801 


: 25,018 = 


2,1367 




8,1539 



4. Einflusslinie des Kämpfermoments 9JI 
3R = Hy -M = Hy - 
M — M' M 



M — M' 



[Nach Gl. 
M + M' 



(144): 



2 
M' 



2,6007 —0,2203 —2,1367 = 

2,2201 — 0,6044 — 1,9801 = 

1,5846 — 0,8364 — 1,6849 = 

0,8868 —0,8608 —1,2800 = 

0,3146 —0,6640 — 0,7982 = 

o>oooo —0,2730 —0,2740 = 



3)1 mt 

+ 0,2437 

— 0,3644 

— 0,9367 

- 1,2540 
- 1 1376 

— o ? 5470 



5. Einflusslinie des Kämpfermoments 9Jl / 

M — M' M + M' 





- xx ^o — 


1« _ xxy 


>'■ 2 




2 




Hy 


M — M' 

2 


M + M' 

2 




W mt 


I 


2,6007 


4- 0,2203 


— 2,1367 


= 


0,6843 


2 


2,2201 


+ 0,6044 


— 1,9801 


= 


0,8444 


3 


1,5846 


+ 0,8364 


— 1,6849 


= 


0,7361 


4 


0,8868 


+ 0,8608 


— 1,2800 


= 


0,3676 


5 


0,3146 


+ 0,6640 


— 0,7982 


= 


0,1804 


6 


0,0000 


+ 0,2730 


— 0,2740 


= 


— 0,0010 



In gleicher Weise kann auch nach Gleichung (142) die Einfluss- 
linie für das Biegungsmoment M x im beliebigen Querschnitt x bestimmt 
werden, doch eignet sich zur weiteren Berechnung besser das Kern- 
punktsmoment, da bei diesem die Bestimmung der Normalkraft N x 
wegfällt. Für 5 und 9 in Gl. (142) sind in diesem Fall die Kernpunkt- 
koordinaten einzusetzen. 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 17 
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Beispiel 31. 

Bogenbrücke (Fasssteg). 

In Abb. 159 ist ein von der Stadtgemeinde Tübingen im Jahre 191 o 
durch die Firma Baresel, Stuttgart, ausgeführter Bogensteg Über den 
Neckarkanal beim Uhlandsplatz in Tübingen dargestellt. 

Abb. 159. 




**--- <>.30 



"BS^Si!!!'!! 1 ; 1 :!:!!;!!!!;:!!!';;-!!:!!!! 







Vl i l J J 1 i i ) J J I i i J X <U 



Die Spannweite des Stegs beträgt 21m; die Breite der Gehwegtafel 
ist 2,50. Der grösseren Stabilität halber sind die Widerlager 3,60 m , die 
Fundamente 4,00 m breit; die Stützwände über dem Bogen haben somit 
einen Anlauf. 

Die Sichtflächen des Stegs sind rauh verputzt. Das Geländer zwischen 
den Betonbrüstungen ist aus Schmiedeisen erstellt. Den Untergrund bildet 
fester Mergel. Die Kosten beliefen sich auf ca. 9000 Mk. Die Bauzeit 
betrug 4 Monate. 

Die Berechnung erfolgte für eine Nutzlast von 400 kg/qm. Bei der- 
artigen Stegen wird häufig die Stabilität nur für zwei Belastungsfälle 
untersucht: Vollbelastung und halbseitige Verkehrslast. Vorzuziehen ist 
jedoch die Einzeichnung der Drucklinie für Eigengewicht und die analy- 
tische Bestimmung des Einflusses der Nutzlast mit Hilfe von Einflusslinien. 

Die Kämpferquerschnitte A, B können einigermassen beliebig an- 
genommen werden. Das -natürlichste wäre, von den Fundamentfugen aus- 
zugehen; da aber die Formänderung des Widerlagers gegenüber der des 
Übrigen Bogens verschwindend ist, so kommt es im Endresultat auf das 
gleiche hinaus, wenn ein weiter oben liegender Querschnitt als Ausgangs- 
punkt gewählt wird. 

Da die Form des Bogens nicht durch eine Gleichung gegeben ist, 
sondern abgesehen vom Scheitelkreisbogen freihändig gezeichnet ist, so 
müssen die Grössen s, d und y der einzelnen Bogenlam eilen der Zeichnung 
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Abb. 160. 



Abb. 161. Abb. 162. 



4^- . | 



- 440*? - 



j j- +.00 >m- 



entnommen werden. Bei Aufstellung der Tabellen ist es dann zweck- 

s 
massig, die Werte -=- graphisch zu kontrollieren und soweit notwendig 

auszugleichen. 

Es ergibt sich dann nach Gleichungen (143) S. 131 : 



Digitized by VjOOQIC 



2ÖO — 



I. Für die von der Belastung unabhängigen Summen: 



La- 

melle 


Bogen- 

breite 

b 


Bogen- 

stärke 

d 


s s 

J - bd* 


y 


s 


7 
6 

5 
4 
3 

2 

I 


3,25 
2,85 
2,55 
2,30 
2,15 
2,05 
2,00 


0,700 
0,420 
0,370 
0,360 

0,354 
o,35i 
0,350 


2,8 

7,8 

11,8 

14,4 
15,8 
16,4 

16,5 


0430 
1,100 
1,610 

1,991 

2,274 

2,454 
2,540 


1,204 
8,658 
19,00 
28,67 

35,93 
40,25 
4i,9i 








85,5 




175,62 



Somit Lage des ela- 
stischen Schwer- 
punkts : 

175,62 

9« = 2,540 — 2,053 

== 0487 



La- 




s 


, s 




s 


, s 


melle 


y<> — y = 9 


9 T 


91 y 


£ 


E T 


*T 


7 


— 1,623 


— 4,547 


7,384 


9,65 


27,02 


260,6 


6 


— 0,943 


- 7,363 


6,950 


8,15 


63,57 


518,1 


5 


-0,443 


— 5,239 


2,326 


6,65 


78,47 


521,8 


4 


— 0,062 


— 0,907 


0,057 


5,15 


74,16 


381,9 


3 


-H 0,221 


H-3476 


0,775 
2,637 


3,65 


57,67 


210,5 


2 


+ 0,401 


+ 6,560 


2,15 


35,26 


75.8 


1 


+ 0487 


+ 8,020 


3,914 


0,70 


",55 


8,1 








24,04 






1977 



IL Für Eigengewicht. 

Für das Eigengewicht des Stegs (Gewölbe, Tragwände, Längs- 
rippen, Gehwegplatte, Geländer) erhält man die nachstehend mit P J 
bezeichneten Werte. 

Aus diesen P sind die Vertikalkräfte berechnet und mit Hilfe dieser 
die Biegungsmomente M des Grundsystems. 



t m 


M »t 


M dS 


Mo j, 


(7) A= 47,56.0,85 = 40,43 


40,43 


"3 


— 184 


P 7 = 13,26 








(6) 34,30.1,50 = 51,45 


91,88 


717 


- 676 


P 6 = 8,06 








(5) 26,24 • 1,50 = 39,36 


131,24 


1549 


— 688 


P 6 = 6,26 








(4) 19,9a. 1,50 = 29,97 . 


161,21 


2321 


— 146 


P 4 = 6,91 








(3) '3,07 • i,50 = 19,61 


180,82 


2857 


+ 628 


P 8 = 5,34 








(2) 7,73.1,50 = n,59 


19241 


3156 


+ 1262 


P„ = 4,26 








(1) 3,47 • 1,45 = 5,03 


197,44 


3260 


+ 1585 


Pi = 3,47 








(0) V 6 = 0,00 


197,44 










13973 


1781 
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Somit 



H = - I 78L = 74,08t 
24,04 '* 



M = M' = 



13973 
85,5 



163,4 ' 



Kämpfermoment SR = 9R' = 74,08.2,053 — 163,4 = - n,3 mt 
Resultierender Kämpferdruck R = V47>5°*-|-74,o8 a = 88,0* 

11 ^ 
Exzentrizität des Angriffspunkts von R: e = ' J = 0,128 m 

Scheitelmoment 9W g = 19744 — 163,4 — 74,o8 . 0,487 = — 2,1 mt 
Resultierender Fugendruck N = 74,08 t 



Exzentrizität des Angriffspunkts von N: e = 



2,10 
74,o8 



0,028 m . 



Mit diesen Werten kann die Drucklinie eingezeichnet werden. 
Für den Scheitel ist 

F = 2,00 . 0,35 = 0,70 qm 

2,0.0,35» 
W = — ? — r OJ = 0,041 m 8 



Oo 



6 

74,08 



2,10 



0,70 

„ 74,08 
a « == ~~~ — r 



0,041 
2,10 



0,041 



= 54 t/qm = 5,4 kg/qcm 
= 158 t/qm = 15,8 kg/qcm. 



0,70 
Für den Kämpfer ist 

F = 3,25 . i,o = 3,25 qm 
W= 3.25^ i,g . = 0>54m8 

<7o = -r^- — ~r^r = + ° t/qm = 0,6 kg/qcm 
3> 2 5 °,54 
00 11 *i 
<7„ = -^ _ +^TT = + 48 t/qm = 4,8 kg/qcm. 



3,25 
III. Einflusslinien für H, 
Nach S. 131 hat man 



0,54 
M — M 



1 



und 



M + M' 



1. für H 



\ 



U 



I 



±± 



iB-o 



.0,85 = 
4,55 • i,50 = 6,825 
7,36 



11,91.1,50 = 17,865 
5,24 



17,15 . 1,50 = 25,725 
0,91 



18,06. 1,50 = 27,090 
-3,48 

14,58 . 1,50 = 21,870 
-6,56 

8,02.1,45 = 11,630 
— 8,02 





. 0,70 = 



: 48,08 = 0,000 = H 7 
6,825:48,08 = 0,142 = H e 

24,690:48,08 = 0,513 = H ö 

50,415:48,08 = 1,048 = H 4 

77,505:48,08 = 1,612 = H 3 

99,375 : 48,08 = 2,067 = H f 

111,005:48,08 = 2,309 = H x 
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2. für 



M — M' 

1 



TTTT 



, t t I I 



ds 



Für den mit £ -^7- belasteten Balken ist 



A = B 



J' _ 2 . 1977 



1 



Somit 



21 

M — M 



= 188,2 



M — M' 







1 




2 


188,2.0,85 = 
27 


160 
242 


: 3954 = 
160:3954 = 0,0405* 

402 : 3954 = 0,1015 


(7) 
(6) 


0,425 


161,2 . 1,50 = 

63,6 


1,065 


97,6.1,50 = 
78,5 


146 


548 : 3954 = 0,1386 


(5) 


1,455 


19,1 . 1,50 = 

74,2 


29 


577 : 3954 = 0,1460 


(4) 


i,530 


— 55,1 . 1^50 = 
57,7 


- 83 


494:3954 = 0,1250 


(3) 


1,310 


— 112,8.1,50 = 

35,2 


— 169 
— 214 


325 : 3954 = 0,0822 
ni:3954 = 0,0281 


(2) 
(i) 


0,863 


— 148,0.1,45 = 
n,5 


0,295 


- 159,5 • 0,70 = 


— 111 


: 3954 = 


(0) 






3. «r ^ aFTTTTTTTTT 

w 

M + M' 



85,5.0,85 = 


72,7 




2 




* 2,8 




72,7: 


171 = 0,425 mt 


(7) 


82,7.1,50 = 


124,0 








7,8 




196,7 : 


171 = 1,150 


(6) 


74,9 . 1,50 = 


112,4 








n,8 




309,1 


171 = 1,810 


(5) 


63,1.1,50 = 


94,6 








14,4 




403,7 


171 = 2,360 


(4) 


48,7.1,50 = 


73,i 








15,8 




476,8 


171 = 2,788 


(3) 


32,9 . 1,50 = 


49,3 








16,4 




526,1 


171 = 3,077 


(2) 


16,5 . i,45 = 


23,9 








16,5 




550,0 


: I7i = 3,2i6 


(1) 


.0,70 = 
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Einflusslinien für das Kämpf ermoment, das Scheitelmoment 
und das Moment in einem dazwischen liegenden Querschnitt 
i. Für das Kämpfermoment ist 

M + M' M — M' 



3R = Hy -M =Hy - 
3»< = Hy -M' = Hy - 



2 

M + M' 



2 

M — M' 



Somit 



*7,7' 



= o . 2,053 - 0,425 + 0,425 = 
9He,6< = 0,142 . 2,053 — 1^50 + 1,065 = 
2K6,5< = 0,513 . 2,053 — 1,810 T 1455 == 
9H 4 ,4' = 1,048.2,053 — 2,360 + 1,530 = 
2W 3 ,3' = 1,612.2,053 — 2,788 + 1,310 = 

9»2,2' = 2,067 . 2,053—3,077 + 0,863 = 

SÄi,i' = 2,309.2,053 — 3,216 + 0,295 = 

2. Für das Scheitelmoment 9fl 8 . 
Nach S. 131 ist 



w 


2R' 


-0,850 


0,000 


— 1,924 


+ 0,206 


— 2,212 


+ 0,698 


- i,739 


+ i,32i 


-0,789 


+ 1,831 


+ 0,303 


+ 2,029 


+ 1,229 


+ 1,819 



SN» 



M.- 



M + M' 



Ht,,. 



Für P = 1 * auf der linken Bogenhälfte bei x = a 

°s ° 2 1 2 2 ' 

mt 

somit für (7) 3tt 8 = 0,425 — 0,425 — 0,000 . 0,487 = 

(6) = 1,175 — 1,150 — 0,142 . 0,487 = — 0,044 

(5) = 1,925 — 1,810 — 0,513 . 0,487 = — 0,135 

(4) = 2,675 — 2,360 — 1,048 . 0,487 = — 0,195 

(3) = 3,425 — 2,788 — 1,612 . 0,487 = — 0,148 

(2) == 4,175 — 3,077 — 2,067 . 0,487 = + 0,091 

(1) = 4,900 — 3,216 — 2,309 . 0,487 = + 0,560 

(0) = 5,25 —3,216 — 2,309.0487 = +0,910. 

4 
3. Als Querschnitt zwischen Kämpfer und Scheitel wird der Querschnitt 
gewählt, in dem sich die Bogenachse und die Horizontale durch 
den elastischen Schwerpunkt schneiden. 

Es ist dies der Fall im Punkt 5 = 4,93; 9 =■ 0. 
Für diesen Querschnitt ist 

m „ M + M' M-M' 
W = M - -I- j r. 

Die Linie für Mo ist eine gebrochene Linie mit der Bruchpunkt- 
ordinate 

xx^ __ (10,5 - 4,93) (io,5 + 4,93) 
1 21 



8 = 



4,093. 



Die Darstellung des Moments 2Ä erfolgt am einfachsten als DiflFe- 

"M + M' , M 



renz der Linien für 3H und 



+ 



— M' n 
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Somit 

G') 0,425 + 0,0405 . 4,93 = 

(&) 1,150 ±0,1015.4,93 = 

(l<) 1,810 ± 0,1386 . 4,93 = 

(*,) 2,360 ± 0,1460 . 4,93 = 

(f,) 2,788 + 0,1250.4,93 = 

(2') 3,077 + 0,0822.4,93 = 

(v) 3,216 + 0,0281.4,93 = 



TM 



2 + 1 
für Einzellast auf 
linker | rechter 
Bogenhälfte 

+ 0,225 



' 1 



+ 0,625 
+ 1,650 
+ 2,493 
+ 3,079 
+ 3,404 
+ 3,482 

+ 3,354 



+ 0,650 
+ 1,127 
+ 1,641 
+ 2,172 
+ 2,672 
+ 3,078 



Will man jedoch die Ordinaten 2R X von einer Horizontalen aus 
abtragen, so hat man: 



Quer- 
schnitt 


M 


M + M' M — M' 

2 ' 1 £ 


9R f 


Quer- 
schnitt 


M 


M + M' M — M 

2 1 ! l 


9K r 


A 


0,00 


0,000 


0,000 


B 


0,00 


0,00 


0,000 


7 


0,625 


0,625 


0,000 


7' 


0,225 


0,225 


0,000 


6 


1,727 


1,650 


0,077 


6' 


0,623 


0,650 


— 0,027 


5 


8,829 


2493 


o,335 


5' 


0,021 


1,127 


— 0,106 


4 


3,931 


3,079 


0,852 


4' 


1419 


1,641 


— 0,222 


3 


3,753 


3,404 


o,349 


3' 


1,817 


2,172 


- 0,355 


2 


3,356 


3,482 


— 0,126 


2' 


2,215 


2,672 


- o,457 


1 



2,97i 


3,354 


— 0,383 


I' 


2,600 


3,078 


-0,478 



V. Grenzwerte der Momente für Nutzlast. 

Aus den in Abb. 163 aufgezeichneten Einflusslinien für die Momente 
im Kämpfer, Scheitel und Zwischenquerschnitt sind die Belastungs- 
grenzen ersichtlich. 

Die Momente selbst erhält man bei gleichmässig verteilter Last uVm 
als Produkt aus den Einflusslinien und der Belastung u. 

Ist der Längenmaßstab 1 : 50 und sind die Ordinaten der Einfluss- 
linien im Maßstab 1 cm = 0,25 mt aufgetragen, so bedeutet I <i cm der 

Einflussfläche die Grösse von 0,5 m . 0,25 — = \ m * für 1 Vm Belastung. 

Somit ist bei u^ Belastung und f<i cm Einflussfläche: 



M = |f m2 .uVm 



|fu mt . 



Im vorliegenden Fall ergibt sich mit u &= 1,0 t/m 
a) in den Kämpferquerschnitten 

1. bei Belastung der negativen Beitragsstrecke des Kämpfer- 
moments 351: 



m = —£.85,8.1,0 = 
H = J.46,0.1,0 = 



10,7 mt 
5,8 * 



3H' = + \ • 55,2 . 1,0 = + 6,91 



H = 



5,8 * 
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Die Gesamtsgrösse der Nutzlast ist P = 7,9 t ; somit 



a 17,0 . 6,9 + 10,7 , 

A = 7,9 . -^— + -^-^ — '-*- = 7,2 * 
ny 21 21 " 

N = 8,8 t (graphisch) 
Daher mit F 
8,8 



B = 7, 9 . 



21 21 

^=5,2* (graphisch), 
3,25 <* cm und W = 0,54 m8 



6 ^+ IO >7 ==0t7 



(7 = 



io,7 

3,25 0,54 
8,8 



= — 17 t/qm 



an = — K — — = + 22 t/qm 

3,25 X 0,54 ^ /4 



(7o = — — 



6,9 



3,25 
5,2 



o,54 
6,9 



= + 14,6 t/qm 



(7 a = — — = — 11,0 t/qm 

3,25 0,54 /H 

2. bei Belastung der positiven Beitragsstrecke des Kämpfer- 
moments 2R 



3Ä =:+ 1 . 1 10,7 . 1,0 = + 13,8 m* 
H = f 135 .1,0 = + 17 * 



H = 



■-^.29,3.1,0 = — 3,7 mt 

i7 l 



Die Gesamtgrösse der Nutzlast ist 13,1 t ; somit 

14,45 . 13,8 + 3,7 



A . 6,55, 3,7 + 13,8 

j, 21 21 J,J 

N = 15,6 * (graphisch) 



a = 



15,6 



Ort 



3,25 
15,6 



M = +3 ot/qm 



0,54 
13,8 



= — 21 t/qm 
3,25 0,54 iH 

b) im Scheitelquerschnitt 

M min = — 2 . | . 5,75 . 1 ,0 = — 1 ,44 * 

N =-1.86.1,0=10,8* 

F = 0,7 <* m ; W = 0,041 mS 

10,8 1,44 



B = 13,1 

J ' 21 ' 21 

N' = 19,6* (graphisch) 

19,6 3,7 



= 9,8* 



a» = 



(Jn = 



3,25 
19,6 



3,25 0,54 



o,54 
3,7 



= —0,8 t/qm 
= +12,8 t/qm 



M max = + 1 . 16,2 . 1,0 = + 2,03* 
N = 1..96. 1,0 — 12,0 x 



a = 



(7 U : 



o,7 
10,8 



0,041 
i,44 



o,7 0,041 



= — 20 t/qm 
= +50 t/qm 



0,7 t 0,041 



a u ■ 



12,0 



0,7 0,041 



^ = + 67 t/qm 
— 33 Vqm 



2,03 



c) in der Zwischenfuge (F = 0,83 <* m ; W = 0,050 m *) 



M min = — -1 . 24,4 . 1,0 = — 3,05 n 
H = (wie oben) 17* 
A = V =3,3* 

N = (graphisch) = 17,3 * 



= 



17,3 3,05 



(Tu- 



0,83 
17,3 



0,050 
3,05 __ 



0,83 ^ 0,050 



= — 40 t/qm 
f 82 t/qm 



M max = i • 20,4 . 1,0 = + 2,55 m * 
H = (wie oben) 5,8* 
A = ( „ ) 7,2* 
V =7,2-5,6 =-i,6* 

N = 6,0 1 

ao= _ 6 ^_ + _?255_ = +5 8t/qm 
0,83^0,050 ^ D IH 



Orx = 



6,0 



0,83 0,050 



^- = -44t/pm. 



VI. Grenzwerte der Fugenpressungen. 

Die Kombination von Eigengewicht und Nutzlast ergibt: 

im Kämpfer: 

grösste obere Kantenpressung a = 0,6 + 3,0 = 3,6 kg/qcm 

kleinste „ „ <j = 0,6 — 1,7 = — 1,1 „ 

grösste untere „ a = 4,8 + 2,2 = 7,0 „ 

kleinste „ „ a = 4,8 — 2,1 = 2.7 
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im Scheitel: 
grösste obere Kantenpressung a = 5,4 4- 6,7 = 
kleinste „ „ <j == 5,4 — 2,0 = 

grösste untere „ a = 15,8 + 5,0 = 

kleinste „ „ (7=15,8 — 3,3 = 

im Zwischenquerschnitt: 

In diesem greift die Drucklinie für Eigengewicht annähernd 
zentrisch an. Die Normalkraft ist 75 \ Somit für Eigengewicht 



12,1 kg/qcm 

3,4 » 
20,8 „ 

12,5 „ 



Q = 



75 
0,83 



= 90 t/qm. Daher 



grösste obere Kantenpressung a = 9,0 + 5,8 = 14,8 kg/qcm 
kleinste „ „ u = 9,0 — 4,0 = 5,0 „ 

grösste untere „ er = 9,0 + 8,2 = 17,2 „ 

kleinste „ „ a = 9,0 — 4,4 = 4,6 „ 

Man sieht, dass die Drucklinie aus dem mittleren Drittel der 
Fugen kaum heraustritt. Der geringen Beanspruchung entsprechend 
ist der Bogen auch nur schwach armiert, mit ioCpS" 1130 auf den 
lfd. m am oberen und unteren Gewölberand. 

VII. Grenzwerte der Fundamentpressungen. 

Um genaue Werte für die grössten und kleinsten Kantenpressungen 
der Fundamente zu erhalten, ist es notwendig, die Einflusslinien für 
die Kernpunktsmomente der Fundämehtflächen zu berechnen. 

Dies erfolgt nach Gl. (142). 

In vorliegendem Fall genügt es aber, die Drucklinie in den Wider- 
lagern für diejenigen 2 Belastungsfälle zu bestimmen, in denen die 
Grenzwerte der Kämpfermomente erhalten wurden (vergl. Abschn. V). 

Man hat also im Kämpfer: 





Moment 


Horizontal- 
schub 


Vertikal- 
kraft 


für Eigengewicht . . 
„ Nutzlast I . . . 

„ II • • . 


— ii,3 mt 

— 10,7 
+ 13,8 


74,08 t 

5,8 
17,0 


47,56* 
7,2 
3,3 


Somit Grenzwert I 


— 22,0 mt 

+ 2,5 


79,9* 
91,1 


54,8* 
50,8 



22 



Im Fall I ist ferner R »= V 79,9* + 54,8*= 96*; e = — —?- = — 0,230 m 



,, II ,, 



96 

2,5 



R = V9i,i* + 50,8»= 105 1; e = + ^ = + 0,024 m . 



Mit diesen Werten kann R nach Grösse und Richtung eingetragen 
und mit der Resultierenden der Widerlagerlast zusammengesetzt 
werden. 

Es ergibt sich dann der in Abb. 163 gezeichnete resultierende 
Bodendruck und hieraus die eingeschriebene Randspannung. 
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Aufgabe 32. 

E 
Einfluss von n = -=^- auf Ob und a e und Spannungsformel. 

üb 

Nach Gl. (17) S. 30 erhält man für einen Eisenbetonquerschnitt b . h 
mit der Armierung f e die Lage der Neutralachse aus: 

b x 9 + 2 n f e x — 2 n f e h = o. (i) 

Drückt man f e in Funktion des Querschnitts bh aus, setzt also 

f e = fi b h 

und betrachtet ^* als gegeben, so geht die Gleichung (i) über in 

x 2 x 

— -f 2 n^ — 2n/» = 0. 

Hieraus ergibt sich 

Y = ^ = -n/t + Vn^*(2 + n/i). (2) 

Diese Gleichung gibt die Lage der Neutralachse in Funktion von p und 
zugleich auch den Einfluss von n. 

Die Beanspruchung von 0^ und (j e erhält man aus Gl. (18) und (19) 

durch Einsetzung des Wertes -r- = X aus (2) wie folgt: 

_ 1 M ' _ „ M 

** ~ Aü — Jl) _bh 2 _ "" ? W (3) 

6 

_ 1 M _ M 

*« - 2ftM -bF"- g F (4) 

6 

Nach Gleichung (2) hat also eine Erhöhung von n dieselbe Wirkung 
auf den errechneten Wert ob, wie eine Erniedrigung der Eiseneinlage und 
man erhält, wie die Tabellen von f und f zeigen, rechnerisch um so niedrigere 
Werte von <rb und um so höhere von <7 e > je grösser n angenommen wird. 

Man würde also mit n = 15 für ab zu günstig und für a e zu un- 
günstig rechnen, falls sich im einzelnen Fall n = 15 als zu hoch erweisen sollte. 

Gleichungen (3) und (4) geben aber ausserdem ein einfaches Ver- 
fahren zur Berechnung von Eisenbetonquerschnitten mit Hilfe der nach- 
stehenden Tabellen für f und f. 

Die zusammengehörigen Werte: 
j <Tb = 40 kg/qcm J 



erhält man bei 1000 fi = 7,52, 

(Jq — 1000 „ ) 
i (Tb = 40 „ ) 

U-iooo : j " " » 1000^ = 5,55. 

Die Benützung dieser Tabelle empfiehlt sich insbesondere bei der 
Berechnung einfach armierter, exzentrisch gedrückter Eisenbetonquerschnitte 
nach dem in »Beton und Eisen« 191 1, S. 202 veröffentlichten Verfahren, 
wie es in Ziff. 8 des vorliegenden Werkes, S. 100, für exzentrischen Zug 
angewendet wurde. 
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«Tb = J 



M_ 
W ; 



(Je = S 



Tabelle. 

M 



W 



W = 



bh 2 
6 



n = 15 



1000 fi 


1000 n^ 


1000^ 


? 


i 


I 


15 


159 


2,122 


176 


2 


30 


217 


1,655 


90 


3 


45 


258 


1,415 


60,8 


4 


60 


292 


1,265 


46,2 


5 


75 


320 


1,165 


37,3 


6 


90 


344 


1,095 


3i,4 


7 


105 


365 


1,040 


27,2 


8 


120 


384 


0,995 


23,9 


9 


135 


402 


0,958 


21,4 


10 


150 


418 


0,926 


19,4 


12 


180 


446 


0,877 


16,3 


*4* 


200 


47i 


0,840 


14,1 


16 


240 


493 


0,810 


12,4 


18 


270 


513 


0,785 


11,1 


20 


300 


53i 


0,763 


10,1 


25 


375 


569 


0,723 


8,23 


30 


450 


600 


0,694 


6,94 


35 


525 


626 


0,673 


6,02 


40 


600 


649 


0,655 


5,32 


45 


675 


669 


0,641 


4.76 


50 


750 


686 


0,631 


4,32 


60 


900 


716 


0,612 


3,64 


70 


1050 


740 


0,598 


3,i6 


80 


1200 


760 


0,587 


2,79 


90 


1350 


777 


o,578 


2,49 


100 


1500 


791 
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Anhang I. 

Normen. 



1 . Amtliche preussische Bestimmungen für die Ausfuhrung 

von Konstruktionen aus Eisenbeton bei Hochbauten 

vom 24, Mai 1907. 

I. Allgemeine Vorschriften. 

A. Prüfung. 

§ I. 

i. Der Ausführung von Bauwerken oder Bauteilen aus Eisenbeton 
hat eine besondere baupolizeiliche Prüfung voranzugehen. Zu diesem Zwecke 
sind bei Nachsuchung der Bauerlaubnis für ein Bauwerk, welches ganz oder 
zum Teil aus Eisenbeton hergestellt werden soll, Zeichnungen, statische Be- 
rechnungen und Beschreibungen beizubringen, aus denen die Gesamtanord- 
nung und alle wichtigen Einzelheiten zu ersehen sind. 

Falls sich der Bauherr oder Unternehmer erst im Verlauf der Aus- 
führung des Baues für die Eisenbetonbauweise entscheidet, hat die Bau- 
polizeibehörde darauf zu halten, dass die vorbezeichneten Unterlagen für 
die Prüfung der in Eisenbeton auszuführenden Bauteile rechtzeitig vor dem 
Beginn ihrer Ausführung beigebracht werden. Mit der Ausführung darf in 
keinem Fall vor erteilter Genehmigung begonnen werden. 

2. In der Beschreibung ist der Ursprung und die Beschaffenheit der 
zum Beton zu verwendenden Baustoffe, ihr Mischungsverhältnis, der Wasser- 
zusatz sowie die Druckfestigkeit, die der zu verwendende Beton aus den 
auf der Baustelle zu entnehmenden Baustoffen in dem vorgesehenen 
Mischungsverhältnis nach 28 Tagen in Würfelkörpern von 30 cm Seiten- 
länge erreichen soll, anzugeben. Die Druckfestigkeit ist auf Erfordern der 
Baupolizeibehörde vor dem Beginn durch Versuche nachzuweisen. 

3. Der Beton soll nach Gewichtseinheiten gemischt werden; als Ein- 
heit hat der Sack = 57 kg oder das Fass = 170 kg Zement zu gelten. Die 
Zuschläge können entweder zugewogen oder in Gefässen zugemessen werden, 
deren Inhalt vorher so zu bestimmen ist, dass sein Gewicht dem vorgesehenen 
Mischungsverhältnis entspricht. 
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4- Die Vorlagen sind von dem Bauherrn, dem Unternehmer, der den 
Entwurf aufgestellt hat, und demjenigen, der die Ausführung bewirkt, zu 
unterschreiben. Ein Wechsel in der Person des ausführenden Unternehmers 
ist der Polizeibehörde sofort mitzuteilen. 

§2- 

i. Die Eigenschaften der zum Beton zu verwendenden Baustoffe sind 
erforderlichenfalls durch Zeugnisse einer amtlichen Prüfungsanstalt nachzu- 
weisen. Diese Zeugnisse dürfen in der Regel nicht älter als ein Jahr sein. 

2. Es darf nur Portlandzement verwendet werden, der den preussischen 
Normen entspricht. Die Zeugnisse über die Beschaffenheit müssen Angaben 
über Raumbeständigkeit, Bindezeit, Mahlfeinheit sowie über Zug- und Druck- 
festigkeit enthalten. Von der Raumbeständigkeit und Bindezeit hat sich 
der Ausführende durch eigene Proben zu überzeugen. 

3. Sand, Kies und sonstige Zuschläge müssen zur Betonbereitung und 
zu dem beabsichtigten Verwendungszwecke geeignet sein. Das Korn der 
Zuschläge darf nur so grob sein, dass das Einbringen des Betons und das 
Einstampfen zwischen den Eiseneinlagen und zwischen der Schalung und 
den Eiseneinlagen noch mit Sicherheit und ohne Verschiebung der Eisen 
möglich ist. 

§3- 

1. Das Verfahren der statischen Berechnung muss mindestens dieselbe 
Sicherheit gewähren, wie die Berechnung nach den Leitsätzen in Abschnitt II 
und nach dem Rechnungsverfahren mit Beispielen im Abschnitt III dieser 
Bestimmungen. Dies ist auf Erfordern von dem Unternehmer nachzuweisen. 

2. Bei noch unerprobter Bauweise kann die Baupolizeibehörde die Zu- 
lassung von dem Ausfalle zuvoriger Probeausführungen und Belastungs- 
versuche abhängig machen. Die Belastungsversuche sind bis zum Bruche 
durchzuführen. 

B. Ausführung. 

§4. 

1. Die Baupolizeibehörde kann die Eigenschaften der in der Ver- 
arbeitung begriffenen Baustoffe durch eine amtliche Prüfungsanstalt oder in 
einer sonst ihr geeignet scheinenden Weise feststellen sowie eine Festig- 
keitsprüfung des aus ihnen hergestellten Betons vornehmen lassen. Die 
Prüfung der Festigkeit kann auch auf der Baustelle mittelst einer Beton- 
presse, deren Zuverlässigkeit durch eine amtliche Prüfungsanstalt bescheinigt 
ist, erfolgen. 

2. Die für die Prüfung bestimmten Betonkörper müssen Würfelform 
von 30 cm Seite erhalten. Die Probekörper sind mit der Bezeichnung des 
Anfertigungstages zu versehen, durch ein Siegel zu kennzeichnen und bis 
zu ihrer Erhärtung nach Anweisung der Baupolizeibehörde aufzubewahren. 

3. Der Zement ist in der Ursprungspackung auf die Verwendungs- 
stelle anzuliefern. 

4. Das Mischen des Betons muss derart erfolgen, dass die Menge der 
einzelnen Bestandteile dem vorgesehenen Mischungsverhältnis stets genau 
entspricht und jederzeit leicht gemessen werden kann. Bei Benutzung von 
Messgefässen ist die Füllung zur Erzielung möglichst gleichmässig dichter 
Lagerung in stets gleicher Weise zu bewirken. 
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§5- 

1. Die Verarbeitung der Betonmasse muss in der Regel sofort nach 
ihrer Fertigstellung begonnen werden und vor Beginn ihres Abbindens be- 
endet sein. 

2. Die Betonmasse darf bei warmer und trockener Witterung nicht 
länger als eine Stunde, bei kühler oder nasser Witterung nicht länger als 
zwei Stunden unverarbeitet liegen bleiben. Nicht sofort verarbeitete Beton- 
masse ist vor Witterungseinflüssen wie Sonne, Wind, starkem Regen zu 
schützen und vor der Verwendung umzuschaufeln. 

3. Die Verarbeitung der eingebrachten Betonmasse muss stets ohne 
Unterbrechung bis zur Beendigung des Stampfens durchgeführt werden. 

4. Die Betonmasse ist in Schichten von höchstens 15 cm Stärke ein- 
zubringen und in einem dem Wasserzusatz entsprechenden Maße durch 
Stampfen zu verdichten. Zum Einstampfen sind passend geformte Stampfer 
von angemessenem Gewicht zu verwenden. 

§6. 

1. Die Eiseneinlagen sind vor der Verwendung sorgfältig von Schmutz, 
Fett und losem Rost zu befreien. Mit besonderer Sorgfalt ist darauf zu 
achten, dass die Eiseneinlagen die richtige Lage und Entfernung vonein- 
ander sowie die vorgesehene Form erhalten, durch besondere Vorkehrungen 
in ihrer Lage festgehalten und dicht mit besonderer, entsprechend feinerer 
Betonmasse umkleidet werden. Liegen in Balken die Eisen in mehreren 
Lagen übereinander, so ist jede Lage für sich zu umkleiden. Unterhalb der 
Eiseneinlagen muss in Balken noch eine Betonstärke von mindestens 2 cm, 
in Platten von mindestens 1 cm vorhanden sein. 

2. Die Schalungen und Stützen der Decken und Balken müssen voll- 
kommenen Widerstand gegen Durchbiegungen und ausreichende Festigkeit 
gegen die Einwirkungen des Stampfens bieten. Die Schalungen sind so an- 
zuordnen, dass sie unter Belassung der bis zur völligen Erhärtung des Betons 
notwendigen Stützen gefahrlos entfernt werden können. Zu den Stützen 
sind tunlichst nur ungestossene Hölzer zu verwenden. Sind Stösse unver- 
meidlich, so müssen die Stützen an den Stossstellen fest und sicher ver- 
bunden werden. 

3. Verschalungen von Säulen sind so anzuordnen, dass das Einbringen 
und Einstampfen der Betonmasse von einer offenen, mit dem Fortschreiten 
der Arbeit zu schliessenden Seite erfolgen und genau beobachtet werden 
kann. 

4. Von der Beendigung der Einschalung und dem beabsichtigten Be- 
ginn der Betonarbeiten in jedem einzelnen Geschosse ist der Baupolizei- 
behörde mindestens drei Tage vorher Anzeige zu machen. 

§7. 

1. Die einzelnen Betonschichten müssen tunlichst frisch auf frisch ver- 
arbeitet werden; auf alle Fälle ist die Oberfläche der älteren Schicht auf- 
zurauhen. 

2. Beim Weiterbau auf erhärtetem Beton muss die alte Oberfläche 
aufgerauht, sauber abgekehrt, angenässt und unmittelbar vor Aufbringen 
neuer Betonmasse mit einem dünnen Zementbrei eingeschlemmt werden. 
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§8. 
Bei der Herstellung von Wänden und Pfeilern in mehrgeschossigen 
Gebäuden darf mit der Ausführung in dem höheren Geschoss erst nach aus- 
reichender Erhärtung dieser Bauteile in den darunter liegenden Geschossen 
begonnen werden. Von der Fortsetzung der Arbeiten im höheren Geschoss 
ist der Baupolizeibehörde mindestens drei Tage vorher Nachricht zu geben, 

§9- 

i. Bei Frostwetter darf nur in solchen Fällen gearbeitet werden, wo 
schädliche Einwirkungen des Frostes durch geeignete Maßnahmen ausge- 
schlossen sind. Gefrorene Baustoffe dürfen nicht verwendet werden. 

2. Nach längeren Frostzeiten (§ n) darf beim Eintritt milderer Witte- 
rung die Arbeit erst wieder aufgenommen werden, nachdem die Zustimmung 
der Baupolizeibehörde dazu eingeholt ist. 

§ io. 
i. Bis zur genügenden Erhärtuug des Betons sind die Bauteile gegen 
die Einwirkungen des Frostes und gegen vorzeitiges Austrocknen zu schützen, 
sowie vor Erschütterungen und Belastungen zu bewahren. 

2. Die Fristen, die zwischen der Beendigung des Einstampf ens und 
der Entfernung der Schalungen und Stützen liegen müssen, sind von der 
jeweiligen Witterung, von der Stützweite und dem Eigengewicht der Bau- 
teile abhängig. Die seitliche Schalung der Balken, die Einschalung der 
Stützen, sowie die Schalung von Deckenplatten darf nicht vor Ablauf von 
acht Tagen, die Stützung der Balken nicht vor Ablauf von drei Wochen be- 
seitigt werden. Bei grösseren Stützweiten und Querschnittsabmessungen 
sind die Fristen unter Umständen bis zu sechs Wochen zu verlängern. 

3. Bei mehrgeschossigen Gebäuden darf die Stützung der unteren 
Decken und Balken erst dann entfernt werden, wenn die Erhärtung der 
oberen so weit vorgeschritten ist, dass diese sich selbst zu tragen vermögen. 

4. Ist das Einstampfen erst kurze Zeit vor Eintritt von Frost beendet, 
so ist beim Entfernen der Schalung und der Stützen besondere Vorsicht zu 
beachten. 

5. Tritt während der Erhärtungsdauer Frost ein, so sind mit Rücksicht 
darauf, dass die Erhärtung des Betons durch den Frost verzögert wird, die 
in Absatz 2 genannten Fristen um die Dauer der Frostzeit zu verlängern. 

6. Beim Entfernen der Schalungen und Stützen müssen durch besondere 
Vorkehrungen (Keile, Sandtöpfe u. dergl.) Erschütterungen vermieden werden. 

7. Von der beabsichtigten Entfernung der Schalungen und Stützen ist 
der Baupolizeibehörde rechtzeitig und zwar mindestens 3 Tage vorher An- 
zeige zu machen. 

§ n. 

Über den Gang der Arbeiten ist ein Tagebuch zu führen und auf der 
Baustelle stets zur Einsichtnahme bereit zu halten. Frosttage sind darin 
unter Angabe der Kältegrade und der Stunde ihrer Messung besonders zu 
vermerken. 

C. Abnahme. 

§ 12. 
1. Bei der Abnahme müssen die Bauteile an verschiedenen, von dem 
abnehmenden Beamten zu bestimmenden Stellen freiliegen, so dass die Art 
der Ausführung zu erkennen ist. Auch bleibt es vorbehalten, die einwand- 

Frank, Eisenbetonbau. 2. Aufl. 1° 
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freie Herstellung, den erreichten Erhärtungsgrad und die Tragfähigkeit durch 
besondere Versuche festzustellen. 

2. Bestehen über das Mischungsverhältnis und den Erhärtungsgrad 
begründete Zweifel, so können Proben aus den fertigen Bauteilen zur 
Prüfung entnommen werden. 

3. Werden Probebelastungen für nötig erachtet, so sind diese nach 
Angabe des abnehmenden Beamten vorzunehmen. Dem Bauherrn und dem 
Unternehmer wird rechtzeitig davon Kenntnis gegeben und die Beteiligung 
anheimgestellt. Probebelastungen sollen erst nach 45tägiger Erhärtung des 
Betons vorgenommen und auf den nach Ermessen der Baupolizeibehörde 
unbedingt notwendigen Umfang beschränkt werden. 

4. Bei der Probebelastung von Deckenplatten und Balken ist folgender- 
massen zu verfahren. Bei Belastung eines ganzen Deckenfeldes soll, wenn 
mit g das Eigengewicht und mit p die gleichmässig verteilte Nutzlast be- 
zeichnet wird, die Auflast den Wert von 0,5 g-f- i>5P nicht übersteigen. 
Bei höheren Nutzlasten als 1000 kg/qm können Ermässigungen bis zur ein- 
fachen Nutzlast eintreten. Soll nur ein Streifen des Deckenfeldes zur Probe 
belastet werden, so ist die Auflast in der Deckenmitte gleichmässig auf 
einen Streifen zu verteilen, dessen Länge gleich der Spannweite und dessen 
Breite ein Drittel der Spannweite, mindestens aber 1 m ist. Die Auflast 
soll hierbei den Wert von g + 2 p nicht übersteigen. Als Eigenlast gelten 
die sämtlichen zur Herstellung der Decken und Fussböden bestimmten Bau- 
teile, als Nutzlasten die in § 16 Ziff. 3 aufgeführten erhöhten Werte. 

5. Bei Probebelastungen von Stützen ist ein ungleichmässiges Setzen 
der Bauteile und eine das zulässige Mass überschreitende Belastung des 
Untergrundes zu verhüten. 

II. Leitsätze für die statische Berechnung. 
A. Eigengewicht. 

§ 13- 

1. Das Gewicht des Betons einschliesslich der Eiseneinlagen ist zu 
2400 kg für das Kubikmeter anzunehmen, sofern nicht ein anderes Gewicht 
nachgewiesen wird. 

2. Bei Decken ist ausser dem Gewicht der tragenden Bauteile das 
Gewicht der zur Bildung des Fussbodens dienenden Baustoffe nach bekannten 
Einheitssätzen zu ermitteln. 

B. Ermittlung der äusseren Kräfte. 

§ 14. 

1. Bei den auf Biegung beanspruchten Bauteilen sind die AngrifFs- 
momente und Auf lagerkräfte je nach der Art der Belastung und Auflagerung 
den für frei aufliegende oder durchgehende Balken geltenden Regeln ge- 
mäss zu berechnen. 

2. Bei frei aufliegenden Platten ist die Freilänge zuzüglich der Decken- 
stärke in der Feldmitte, bei durchgehenden Platten die Entfernung zwischen 
den Mitten der Stützen als Stützweite in die Berechnung einzuführen. Bei 
Balken gilt die um die erforderliche Auflagerlänge vergrösserte freie Spann- 
weite als Stützweite. 

3. Bei Platten und Balken, die über mehrere Felder durchgehen, darf, 
falls die wirklich auftretenden Momente und Auflagerkräfte nicht rechnerisch 
nach den für durchgehende Balken geltenden Regeln unter Voraussetzung 
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freier Auflagerung auf den Mittel- und Endstützen oder durch Versuche 
nachgewiesen werden, das Biegungsmoment in den Feldmitten zu vier 
Fünfteln des Wertes angenommen werden, der bei einer auf zwei Stützen 
frei aufliegenden Platte vorhanden sein würde. Über den Stützen ist dann 
das negative Biegungsmoment so gross, wie das Feldmoment bei beiderseits 
freier Auflagerung anzunehmen. Als durchgehend dürfen nach dieser Regel 
Platten und Balken nur dann berechnet werden, wenn sie überall auf 
festen, in einer Ebene liegenden Stützen oder auf Eisenbetonbalken auf- 
liegen. Bei Anordnung der Eiseneinlagen ist unter allen Umständen die 
Möglichkeit des Auftretens negativer Momente sorgfältig zu berücksichtigen. 

4. Bei Balken darf ein Einspannungsmoment an den Enden nur dann 
in Rechnung gestellt werden, wenn besondere bauliche Vorkehrungen eine 
sichere Einspannung nachweislich gewährleisten. 

5. Die rechnerische Annahme des Zusammenhanges darf nicht über 
mehr als drei Felder ausgedehnt werden. Bei Nutzlasten von mehr als 
1000 kg/qm ist die Berechnung auch für die ungünstigste Lastverteilung 
anzustellen. 

6. Bei Plattenbalken darf die Breite de_s plattenförmigen Teiles von 
der Balkenmitte ab nach jeder Seite mit nicht mehr als einem Sechstel 
der Balkenlänge in Rechnung gestellt werden. 

7. Ringsum aufliegende, mit sich kreuzenden Eiseneinlagen versehene 
Platten können bei gleichmässig verteilter Belastung, wenn ihre Länge a 
weniger als das Ein- und Einhalbfache ihrer Breite b beträgt, nach der 

pb 8 
Formel M = — — berechnet werden. Gegen negative Angriflfsmomente an 
12 

den Auflagern sind Vorkehrungen durch Form und Lage der Eisenstäbe zu 
treffen. 

8. Die rechnungsmässig sich ergebende Dicke der Platten und der 
plattenförmigen Teile der Plattenbalken ist überall auf mindestens 8 cm zu 
bringen. 

9. Bei Stützen ist auf die Möglichkeit einseitiger Belastung Rücksicht 
zu nehmen. 

C. Ermittlung der inneren Kräfte. 

§ 15- 
i. Das Elastizitätsmass des Eisens ist zu dem Fünfzehnfachen von dem 
des Betons anzunehmen, wenn nicht ein anderes Elastizitätsmass nach- 
gewiesen wird. 

2. Die Spannungen im Querschnitt des auf Biegung beanspruchten 
Körpers sind unter der Annahme zu berechnen, dass sich die Ausdehnungen 
wie die Abstände von der Nullinie verhalten und dass die Eiseneinlagen 
sämtliche Zugkräfte aufzunehmen vermögen. 

3. Bei Bauten oder Bauteilen, die der Witterung, der Nässe, den 
Rauchgasen und ähnlichen schädlichen Einflüssen ausgesetzt sind, ist ausser- 
dem nachzuweisen, dass das Auftreten von Rissen im Beton durch die vom 
Beton zu leistenden Zugspannungen vermieden wird. 

4. Schubspannungen sind nachzuweisen, wenn Form und Ausbildung 
der Bauteile ihre Unschädlichkeit nicht ohne weiteres erkennen lassen. Sie 
müssen, wenn zu ihrer Aufnahme keine Mittel in der Anordnung der Bau- 
teile selbst gegeben sind, durch entsprechend gestaltete Eiseneinlagen auf- 
genommen werden. 
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5- Die Eiseneinlagen sind möglichst so zu gestalten, dass die Ver- 
schiebung gegen den Beton schon durch ihre Form verhindert wird. Die 
Haftspannung ist stets rechnerisch nachzuweisen. 

6. Die Berechnung der Stützen auf Knicken soll erfolgen, wenn ihre 
Höhe mehr als das Achtzehnfache der kleinsten Querschnittsabmessung be- 
trägt. Durch Querverbände ist der Abstand der eingelegten Eisenstäbe un- 
veränderlich gegeneinander festzulegen. Der Abstand dieser Querverbände 
muss annähernd der kleinsten Abmessung der Stütze entsprechen, darf aber 
nicht Über das Dreissigfache der Stärke der Längsstäbe hinausgehen. 

7. Zur Berechnung der Stützen auf Knicken ist die Eulersche Formel 
anzuwenden. 

D. Zulässige Spannungen. 

§ 16. 

1. Bei den auf Biegung beanspruchten Bauteilen soll die Druckspan- 
nung des Betons den sechsten Teil seiner Druckfestigkeit, die Zug- und 
Druckspannung des Eisens den Betrag von 1000 kg/qcm nicht tibersteigen. 

2. Wird in den unter § 15, Ziffer 3 bezeichneten Fällen die Zug- 
Spannung des Betons in Anspruch genommen, so sind als zulässige Span- 
nung zwei Drittel der durch Zugversuche nachgewiesenen Zugfestigkeit des 
Betons anzunehmen. Bei fehlendem Zugfestigkeitsnachweis darf die Zug- 
spannung nicht mehr als ein Zehntel der Druckfestigkeit betragen. 

3. Dabei sind folgende Belastungswerte anzunehmen: 

a) Biei massig erschütterten Bauteilen, z. B. bei Decken von Wohn- 
häusern, Geschäftsräumen, Warenhäusern: die wirklich vorhandene 
Eigen- und Nutzlast, 

b) bei Bauteilen, die stärkeren Erschütterungen oder stark wechselnder 
Belastung ausgesetzt sind, wie z. B. bei Decken in Versammlungs- 
räumen, Tanzsälen, Fabriken, Lagerhäusern: die wirkliche Eigenlast 
und die bis zu 50 vH. erhöhte Nutzlast, 

c) bei Belastungen mit starken Stössen, wie z. B. bei Kellerdecken 
unter Durchfahrten und Höfen : die wirkliche Eigenlast und die bis 
zu 100 vH. erhöhte Nutzlast. 

4. In Stützen darf der Beton mit nicht melir als einem Zehntel seiner 
Druckfestigkeit beansprucht werden. Bei Berechnung der Eiseneinlagen 
auf Knicken ist fünffache Sicherheit nachzuweisen. 

5. Die Schubspannung des Betons darf das Mass von 4,5 kg/qcm nicht 
überschreiten. Wird grössere Schubfestigkeit nachgewiesen, so darf die 
auftretende Spannung nicht über ein Fünftel dieser Festigkeit hinausgehen. 

.,, 6. Die.Haftspännung darf die zulässige Schubspannung nicht über- 

schreiten. 

Runderlass des Ministers der öffentl. Arbeiten, betreffend Berech- 
nung von Säulen aus eisenumschnürtem Beton, 
ä) vom 18. September 1909. 

Neuerdings werden bei Bauausführungen mehrfach Säulen aus eisen- 
umschnürtem Beton nach einer von A. Considere hierfür angegebenen Aus- 
bildungsweise in Anwendung gebracht. Der Zulassung solcher Säulen will 
ich nicht entgegen sein, wenn dabei die nachstehende Berechnungsweise 
zugrunde gelegt wird: 
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Ist Fb der gesamte Betonquerschnitt, 

F e der gesamte Querschnitt der senkrechten Eiseneinlage, 
Fs'der Querschnitt einer gedachten, ebenfalls senkrechten Eisen- 
einlage, der entsteht, wenn die in der steigenden Einheit der 
Säule vorhandene Eisenmenge der Umschnürung in eine auf 
die gleiche Länge mit gleicher Menge angenommene Längs- 
einlage umgewandelt ist, 
so wird mit dem hieraus gebildeten ideellen Säulenquerschnitt 

Fi = F b + 15 F e + 30 F 8 ' die zulässige Belastung P der Säule be- 
stimmt aus 
P = 0^ . Fi, worin ob die nach den bestehenden Vorschriften zu- 
lässige Druckspannung des Betons in Stützen bedeutet. 
Der aus vorstehender Formel entstehende grössere Querschnitt Fi wird 
jedoch nur so lange gestattet, als er über 2 Fb nicht hinausgeht. 

Als Anhalt für die Berechnungsweise der umschnürten Säulen diene 
folgendes Beispiel: 

Eine Säule von 45 cm Durchmesser und Fb = 1590 qcm hat 6 Längs- 
einlagen von je 2,0 cm Durchmesser oder F e = 6.3,14 = 18,84 qcm. Die 
um die Längseisen laufende Umschnürung hat bei 40 cm Durchmesser der 
Spiralringe auf das steigende Meter S&ule 20 Eisenringe von je 14 cm 
Durchmesser und F 8 = 1,54 qcm, so dass sich für das steigende Meter 
Säule F 8 ' aus der Gleichung ergibt 

F 8 ' .1,0 = 20 . 3,14 . 040 .1,54 = 38,68 qcm 
und mithin 

Fi = 1590+ 15.18,844-30.38,68 = 3033 qcm<2. 1590 = 3180 qcm- 
Haben die Probewürfel eine Druckfestigkeit von 200 kg/qcm besessen, 

200 
so ist eine zulässige Druckspannung der Säule von = 20 kg/qcm 

vorhanden, und es kann somit eine Belastung der Säule zugelassen werden. 
P = 20 . 3,033 — 60,7 t. 
Die Knickfestigkeit ist nach den bestehenden Vorschriften nachzuweisen. 

b) vom 21. Dezember 1909. 

In Ergänzung meiner Rundverfügung vom 18. September d. J. HIB 8, 
332 B. D. A, ID 16786, die Zulassung von Säulen aus eisenumschnürtem 
Beton betreffend, weise ich darauf hin, dass das dort angegebene Rech- 
nungsverfahren nicht allein bei Ausführungen nach der Considereschen Aus- 
bildungsw'eise, sondern ebenso auch bei anderen spiralartigen Querbeweh- 
rungen zugrunde zu legen ist, die auf die Tragfähigkeit des Eisenbetons 
dieselbe Wirkung ausüben. 

Runderlass des Ministers der öffentl. Arbeiten vom 22. April 1913, 

betr. zulässige Beanspruchung der Eiseneinlage. 

Die Zug- und Druckspannung des Eisens darf bis zu 1200 kg/qcm ge- 
steigert werden, wenn das zu verwendende Eisen eine über das gewöhnliche 
Mass hinausgehende Festigkeit besitzt, und zwar soll die Zugfestigkeit bei 
geringer Stärke der Eisenstäbe (10 mm) mindestens 4200, bei grösserer Stärke 
(30 mm) mindestens 3800 kg/qcm betragen. Zwischenwerte sind geradlinig 
einzuschalten. Dabei darf die aus Zerreiss, versuchen durch das erste Ab- 
fallen der Wage ermittelte Streckgrenze nicht weniger als 0,6- und nicht mehr 
als 0,7 fache der Zugfestigkeit betragen. Ferner soll die Bruchdehnung minde- 
stens 25 vH. erreichen. Diese Festigkeitswerte sind auf Verlangen nachzu- 
weisen. Bei der Kaltbiegeprobe muss der lichte Durchmesser der Schleife 
an der Biegestelle gleich der halben Dicke des Stabes sein, wobei keine 
Risse entstehen dürfen. 
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2. Schweizerische Vorschriften über Bauten in armiertem 
Beton vom Juni 1909. 

Kap. i. Allgemeines. 

Art. i. Armierter Beton (Eisenbeton) ist Beton mit Eisen einlagen, in 
welchem beide Materialien in solche Verbindung gebracht werden, dass sie 
gemeinsam zur Aufnahme der Last mitwirken und dass der Beton das Eisen 
überall umschliesst. 

Art. 2. Der Entwurf eines Baues aus armiertem Beton hat folgende 
Angaben übersichtlich zu enthalten: 

die allgemeine Anordnung, die Belastungsannahmen, die Quer- 
schnitte der einzelnen Teile und die Anordnung der Eiseneinlagen, 
die statische Berechnung, das Mischungsverhältnis des Beton, die 
Qualität der Materialien.* 
Art. 3. Die zu einem Entwurf gehörenden Pläne sind vor Beginn der 
Ausführung von dem Projektverfasser, vom Unternehmer und vom Bau- 
herrn oder von seinem bevollmächtigten Bauleiter zu unterschreiben. 

Die statischen Berechnungen haben die Unterschrift des verantwort- 
lichen Projekt Verfassers zu tragen. 

Während der Ausführung eines Baues nötig werdende Abänderungen 
dürfen nur im Einverständnis mit dem Bauherrn oder seinem bevollmäch- 
tigten Bauleiter vorgenommen werden. Pläne und statische Berechnungen 
sind entsprechend abzuändern oder zu ergänzen. 

Kap. 2. Grundlagen der statischen Berechnung. 

Art. 4. Die Belastungsannahmen. Die auf einen Bauteil entfallende 
Gesamtlast setzt sich folgendermassen zusammen: 

1. Eigengewicht des armierten Beton. Es ist auf Grund eines Raum- 
gewichtes von 2,5 tm 3 zu berechnen. 

2. Übrige ständige Betastung. Dieselbe ist aus den Abmessungen 
und den Raumgewichten zu bestimmen. 

3. Zufällige Belastungen und zwar: 

a) Wind- und Schneedruck gemäss der eidg. Verordnung über Brücken 
und Dachstühle. 

b) Nutzlast in ungünstigster Stellung. 

c) Zuschlag zur Nutzlast für Erschütterungen. Es beträgt derselbe 
für gewöhnliche Maschinen 25 %> für Fahrzeuge, stark vibrierende Maschi- 
nen 50%. 

d) Im Hochbau sind folgende Nutzlasten empfohlen, wobei voraus- 
zusehende Erschütterungen inbegriffen sind: 

für Wohnräume . ." 200 kg/m 2 

für Schulräume 300 „ 

für Konzert- und Versammlungssäle, Turn- 
säle, Treppen und Podeste in öffentlichen 

Gebäuden 400 „ 

für Tanzsäle 500 „ 
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Art. 5. Der Einfluss der Temperatur ist , insofern dadurch . innere 
Spannungen in der Konstruktion verursacht werden, zu berücksichtigen und 
zwar bei Bauten im Freien für einen Unterschied von + 15 ° C. in bezug 
auf die mittlere Herstellungstemperatur. 

Schwinderscheinungen des Beton an der Luft sind bezüglich ihrer 
Wirkung auf die auftretenden Spannungen einem Temper aturabf all bis 20 C. 
gleich zu achten, d. h. einer linearen Verkürzung bis — 0,25 mm auf 1 m. 

Bei Berücksichtigung dieser Einflüsse dürfen die zulässigen Span- 
nungen für Temperatur allein um 20, für Temperatur und Schwinden um 
50°/ überschritten werden, wobei als äusserste Grenze die Eisenspannung 
von 1500 kg/cm 2 und die Betonspannung von 70 kg/cm 2 einzuhalten sind. 

Art. 6. Die statische Berechnung der auf Biegung beanspruchten 
Teile hat nach folgenden Grundlagen zu geschehen: 

a) Zur Ermittlung der Biegungsmomente und Scherkräfte sind die 
ungünstigsten Stellungen der Nutzlast in Betracht zu ziehen. 

b) Ist die Stütze nicht durch Anordnung der Auflager festgestellt, 
so wird sie gleich der um 5% vergrößerten Lichtweite der Einzelfelder 
von Platten und Balken angenommen; bei kontinuierlichen Balken und 
Platten im Maximum gleich dem Abstand der Mitte der Stützen. 

c) An den Endauflagern und über den Zwischenstützen sind die den 
Verhältnissen entsprechenden negativen Biegungsmomente in Rechnung zu 
bringen und durch entsprechend angeordnete Eisen zu berücksichtigen. 

Bei kontinuierlichen Platten und Trägern ist die Ermittlung der Stützen- 
momente wie bei durchgehenden Balken aus elastischem Material durch- 
zuführen unter Berücksichtigung der ungünstigsten Belastung der benach- 
barten Öffnungen. 

Die Ermittlung der Biegungsmomente in den Öffnungen hat bei kon- 
tinuierlichen Trägern zu geschehen unter Annahme der ungünstigsten Lage der 
Nutzlast, wobei nur drei benachbarte Öffnungen berücksichtigt werden können. 

Bei Feldern mit teilweiser oder vollständiger Einspannung der Enden, 
welche als Einzelfelder aufgefasst werden, dürfen die Biegungsmomente in 
Feldmitte für freie Auflagerung nur unter Berücksichtigung von zwei Drittel 
der angenommenen Auflagermomente vermindert werden, um der Unbe- 
stimmtheit in der Ermittlung der Momente an den Enden Rechnung zu tragen. 

Die Senkung der Auflager von durchgehenden Platten und Trägern 
ist nur dann zu berücksichtigen, wenn Nachbaröffnungen abnormal ver- 
schiedene Weiten erhalten und dadurch die Spannungen wesentlich beein- 
flusst werden. 

d) Wirkt auf eine Platte von grösserer Breite eine konzentrierte Last, 
so kann ihre Wirkung auf eine Breite b gleichmässig verteilt werden gleich 
2 / 8 der Stützweite plus der 1 l / a fachen Dicke der Deckschicht, wenn eine 
solche vorhanden ist, plus der Breite der Lastangriffsfläche, vorausgesetzt, 
dass Verteilungseisen vorhanden sind. 

e) Bei Balken, bestehend aus einer Platte mit einer Rippe, ist die 
gleichmässig wirksame Plattenbreite zu höchstens ein Viertel der Stützweite 
des Balkens und höchstens der zwanzigfachen Plattendicke anzunehmen. 

f) Bei gekreuzt armierten, an den vier Seiten aufgelagerten Platten, 
in welchen die Länge die anderthalbfache Breite nicht überschreitet, ist die 
Gesamttragkraft gleich der Summe der Tragkräfte von zwei einzelnen ein- 
fach armierten Platten zu berechnen. 
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Es empfiehlt sich, die Totalbelastung p pro m* zwischen beide Rich- 
tungen nach dem Verhältnis 

a « 
Pb = . , i« • P für die Stützweite b und 
r a* + b* r 

b* 
Pa = « , ,„ • p für die Stützweite a 
a* + b* 

zu verteilen. 

Art. 7. Die inneren Kräfte und Spannungen der auf Biegung be- 
anspruchten Konstruktionsteile werden nach folgenden Voraussetzungen 
ermittelt : 

a) Der Beton auf Druck und das Eisen auf Zug und Druck wirken 
als elastische Materialien ; die Wirkung des Betons zur Aufnahme von Zug- 
spannungen wird auch bei der Feststellung der Lage der neutralen Achse 
ausser acht gelassen. Zur Vereinfachung wird ein homogenes Material an- 
genommen und der Eisenquerschnitt im Zuggurt mit dem zwanzigfachen 
Wert, der allfällige Eisen querschnitt im Druckgurt jedoch nur mit dem zehn- 
fachen Wert in Rechnung gebracht. Voraussetzung für das Mitwirken der 
Längseisen auf Druck ist das Vorhandensein von Bügeln oder Querarmie- 
rungen, deren Abstand nicht grösser als der zwanzigfache Durchmesser der 
dünnsten Stange sein darf. 

b) Überschreitet die Scherspannung im Beton, ermittelt unter An- 
nahme eines homogenen Materials und ohne Rücksicht auf die Eiseneinlagen, 
die in Art. 9 angegebene zulässige Grenze, so ist die volle Scherkraft 
mittelst geeigneter Abbiegung der Armierungsstangen oder spezieller Eisen- 
einlagen zu übertragen. 

Art. 8. Die inneren Kräfte und Spannungen der auf zentrischen 
oder exzentrischen Druck beanspruchten Bauteile werden für die ungünstig- 
sten Kräfte und Biegungsmomente nach folgenden Voraussetzungen ermittelt: 

a) Der Beton und das Eisen wirken als elastische Materialien; die 
Betätigung des Betons zur Aufnahme von Zugspannungen wird nur berück- 
sichtigt, wenn letztere 10 kg auf ein cm* nicht überschreiten. Bei grösseren 
Zugspannungen im Beton wird von der Mitwirkung dieses Materials auf Zug 
ganz abgesehen; es gilt dann Art. 7. 

Zur Vereinfachung wird ein homogenes Material angenommen und 
der Eisenquerschnitt der Längsarmierung mit dem zehnfachen Wert in Rech- 
nung gebracht. Bei exzentrischem Druck muss das Eisen auf der Zugseite 
die Zugkräfte ohne Mithilfe des Betons aufnehmen können. 

Nur Säulen und Druckglieder mit Eiseneinlagen von mindestens 0,6 °/ 
ihres minimalen Querschnittes dürfen als armiert betrachtet und berechnet 
werden. 

b) Bilden die Querverbindungen richtige Umschnürungen im Abstand 
von höchstens 1 j 6 ihres Durchmessers, so darf das 24 fache des Querschnittes 
einer Längsarmierung von gleichem Volumen als auf Druck mitwirkend in 
Rechnung gebracht werden. 

c) Der nach § a und b ermittelte ideelle Querschnitt des Druckgliedes 
darf das Doppelte des Querschnittes des Betons bei umschnürtem Beton 
und das Anderthalbfache des Querschnittes des armierten, jedoch nicht 
umschnürten Betons nicht überschreiten. 

d) Voraussetzung für das Mitwirken der Längseisen auf Druck ist 
das Vorhandensein- von Querarmierungen, deren Abstand nicht grösser als 
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der zwanzigfache Durchmesser der dünnsten Stangen und auch nicht grösser 
als die schmälste Seite des Querschnitts sein darf. 

Art. 9. Die zulässigen Spannungen betragen: 

a) bei auf Biegung beanspruchten Bauteilen: 

im Beton auf Druck: Druckplatten von Balken T"^ örm ig en Quer- 
schnittes 40 kg/cm s , 

Balken rechteckigen Querschnittes, Rippen in der Nähe der Stützen 
40 + 0,05 (1200 — (7 e ) kg/cm s , 

im Maximum 70 kg/ cm*, 

(7 e bedeutet die maximale Zugspannung des Eisens, 

im Beton auf Abscherung 4 kg/ cm* 

im Eisen auf Zug 1200 „ 

b) bei auf zentrischen Druck beanspruchten Konstruktionsteilen : 
im Beton auf Druck 35 kg/cm* 

c) bei auf exzentrischen Druck beanspruchten Konstruktionsteilen: 
im Beton auf Druck : 

in der Schwerachse 35 kg/cm 8 

am Rande 45 „ 

im Beton auf Zug am Rande 10 „ 

im Eisen auf Zug 1200 „ 

d) Die Knickungsgefahr der Säulen und Druckglieder ist bei zentri- 
scher Druckbeanspruchung nicht näher zu berücksichtigen, wenn das Ver- 
hältnis von Gesamtlänge zum kleinsten Durchmesser 20 nicht überschreitet. 

Für schlankere Säulen und Druckglieder ist die zulässige Druck- 
spannung (7 k zu ermitteln nach der Formel 

ffd . 

1+ 0,000 i*(y) 
hierin bedeuten: 

(Jd die zulässige Randspannung nach Art. 9 c oder 45 kg/cm*, 
1 die freie Knicklänge, 
i den kleinsten Trägheitshalbmesser. 

Kap. 3. Die Materialien. 

Art. 10. Eisen. Für die Armierung wird Flusseisen verwendet, wel- 
ches der eidg. Verordnung für Brücken und Dachstühle zu entsprechen hat. 

Die Durcharbeitung des Betons soll in der Regel durch geeignete 
Maschinen erfolgen. 

Der Qualitätsausweis ist durch Kontrollproben an der eidg. Material- 
prüfungsanstalt in Zürich zu liefern. 

Art 11. Zement. Es darf nur langsam bindender Portlandzement 
verwendet werden, dessen Qualität den schweizerischen Normen entspricht. 

Art. 12. Kies und Sand sollen rein und frei von erdigen Bestand- 
teilen sein. 

Das Kiesmaterial soll wetterbeständig sein; die Korngrösse wird 
zwischen 5 bis 30 mm Durchmesser variieren können. 

Der Sand muss möglichst scharfkörnig und von ungleicher Korngrösse 
von 5 mm abwärts sein, feinere Körner, die ein Sieb mit V* mm weiten 
Löchern passieren, dürfen in einer Menge bis io°/ darin vorkommen. 
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Das geeignete Mischungsverhältnis von Sand zu Kies zur Erzielung 
eines kompakten Betons ist durch Versuche zu bestimmen; liegen solche 
nicht vor, so gilt die Mischung i Sand : i V2 bis 2 Kies in Volumenteilen 
als die geeignetste. 

Vorhandene natürliche Sand- und Kiesmischungen sind auch in bezug 
auf ihre zweckmässige Zusammensetzung zu prüfen und nachzubessern. 

Art. 13. Der Beton ist nach Gewichtsteilen für den Portlandzement 
und nach Volumenteilen für Kies und Sand zu mischen; zur Bereitung des 
normalen Betons sind auf 1 Kubikmeter Kies- und Sandmischung, d. h. auf 
0,8 m 3 Kies und 04 m 3 Sand 300 kg Portlandzement zu verwenden. 

Nach 28tägiger, feuchter Luftlagerung soll die Druckfestigkeit des 
Betons, 

wenn plastisch angemacht 150 kg/cm 2 

wenn erdfeucht angemacht 200 „ 

im Minimum betragen. 

Die Festigkeit des Betons wird in der eidg. Materialprüfungsanstalt 
an vom Bauplatze eingesandten Serien von 3 Würfeln von 16 cm Kanten- 
länge oder Prismen von 36.12.12 cm ermittelt; letztere werden auch zur 
Bestimmung der Zugfestigkeit mittelst Biegeproben benutzt. 

Die Probekörper sind unter Aufsicht des Bauleiters aus Beton, wie 
er für die Ausführung des Bauwerkes angemacht wird, herzustellen. 

Kap. 4. Ausführung. 

Art. 14. Die Einschalungen und Stützen sind sorgfältig herzustellen 
und sollen ein Einstampfen in dünnen Schichten, namentlich bei Säulen, 
ermöglichen. 

Der Fuss der hölzernen Stützen ist besonders zu sichern. 

Art. 15. Die Armierungseisen dürfen nicht nach einem kleineren 
Radius als dem dreifachen Stangendurchmesser an den Endhaken und nach 
einem kleineren Radius als dem fünffachen Stangendurchmesser bei den 
Abbiegungen gekrümmt werden. 

Für Durchmesser von 15 mm und darüber ist ein kaltes Abbiegen 
der Endhaken nicht statthaft. 

Das Eisen ist vor seiner Verwendung sorgfältig von Schmutz, Fett, 
grobem oder losem Rost zu reinigen. 

Die Lage der Armierung muss so genau wie möglich den Plänen 
entsprechen. 

Art. 16. Ausschalen und Ausrüsten. Der Beton ist vor Erschütte- 
rungen und vor raschen Temperaturwechseln während mindestens 3 Tagen 
zu schützen. Vor dem Ausschalen, d. h. vor dem Entfernen nicht stützen- 
der Schalhölzer ist die genügende Erhärtung des Betons zu konstatieren. 
Es darf frühestens nach drei Tagen erfolgen. 

Für das Ausrüsten (d. h. die Entfernung stützender Hölzer) sind fol- 
gende Fristen einzuhalten: 

Stützweite bis 3 m 10 Tage 

„ bis 6 m 20 „ 

„ über 6 m 30 „ 

Bei Temperatur unter +5° C. sind diese Fristen zu verlängern. 

Bei mehrgeschossigen Hochbauten hat die Wegnahme der Stützen in 
der Regel von oben nach unten zu erfolgen. 
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Art 17. Der Unternehmer von Eisenbetonbauten darf die Leitung 
solcher Bauten nur Personen anvertrauen, welche diese Bauart gründlich 
kennen; zur Ausführung dürfen nur zuverlässige Vorarbeiter verwendet 
werden, welche Erfahrung in dieser Bauweise besitzen. 

Art. 18. Die Verwendung von Konstruktionsteilen aus Eisenbeton, 
welche fertig auf die Baustelle gebracht werden, ist nur zulässig, wenn diese 
Teile ein Alter von 20 Tagen erreicht haben. 

Eine Belastung darf vor 45 tägiger Erhärtungszeit nicht stattfinden. 

Kap. 5. Kontrolle und Übernahme der Bauten. 

Art. 19. Mit Rücksicht auf die Schwierigkeit einer nachträglichen 
Kontrolle des verwendeten Armierungseisens ist dringend notwendig, wäh- 
rend des Baues die plangemässe Anordnung und die Querschnitte der Ar- 
mierungen durch den Bauführer kontrollieren zu lassen. 

Das Mischen des Betons soll derart stattfinden, dass das Mischungs- 
verhältnis jederzeit kontrolliert werden kann. 

Art. 20. Die mit der Aufsicht über Bauten in armiertem Beton be- 
auftragten Techniker haben über jedes Bauwerk ein Protokoll zu führen, 
welches enthalten soll: Alle Daten, welche auf den Arbeitsvorgang Bezug 
haben; Angaben über Temperatur und Witterung; Herkunft und Mischungs- 
verhältnisse der Materialien; Konsistenz des Betons; Skizzen der Verscha- 
lungen; ein Verzeichnis nebst Datum der angefertigten Probekörper; Be- 
obachtungen bei der Ausschalung; Beschreibung allfällig entdeckter Mängel. 

Art. 21. Das Aufbringen der Nutzlast und Belastungsproben dürfen 
nicht vor 45 tägiger Erhärtung des Betons stattfinden. 

Die aufgebrachte Last bei Belastungsproben darf bei Konstruktions- 
teilen die zur Dimensionierung eingeführte Nutzlast nur bis 50% über- 
schreiten; es ist auf eine möglichst genaue Ermittlung der Einsenkungen 
in den einzelnen Phasen der Probe Gewicht zu legen. 

Eisenbetonteile, welche fertig auf die Baustelle gebracht werden, sind 
Belastungsproben bis zum Bruch zu unterwerfen im Verhältnis von 1 auf 
100 Stücke. 

Bei Belastungsproben bis zum Bruch muss die Summe von Eigen- 
gewicht, ständiger Belastung und aufgebrachter Last mindestens das Drei- 
fache der Summe von Eigengewicht, ständiger Belastung und vorgeschrie- 
bener Nutzlast erreichen. 

Kap. 6. Ausnahmen. 

Art. 22. Abweichungen von diesen Vorschriften müssen durch ein- 
gehende Versuche und durch das Urteil kompetenter Fachleute begründet sein. 
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3. Deutsche Normen für einheitliche Lieferung und Prüfung 
von Portlandzement, vom Dezember 1909. 

I. Begriffserklärung von Portlandzemenf. 

Portlandzement ist ein hydraulisches Bindemittel mit nicht weniger 
als 1,7 Gewichtsteilen Kalk (CaO) auf ein Gewichtsteil lösliche Kieselsäure 
(Si0 2 ) -|- Tonerde (A1,0 3 ) -f- Eisenoxyd (Fe a 8 ), hergestellt durch feine Zer- 
kleinerung und innige Mischung der Rohstoffe, Brennen bis mindestens zur 
Sinterung und Feinmahlen. Dem Portlandzement "dürfen nicht mehr als 3 vH 
Zusätze zu besonderen Zwecken zugegeben sein. 

Der Magnesiagehalt darf höchstens 5 vH., der Gehalt an Schwefel- 
säure-Anhydrid nicht mehr als 2 l / 2 vH. im geglühten Portlaridzement betragen. 

Begründung und Erläuterung. 

Portlandzement unterscheidet sich von allen anderen* hydraulischen 
Bindemitteln durch seinen hohen Kalkgehalt, welcher eine innige Mischung 
der Rohstoffe in ganz bestimmtem Verhältnisse bedingt, wie sie (sehr 
wenige natürliche Vorkommen ausgenommen) mit Sicherheit nur auf künst- 
liche Weise durch feinstes Mahlen oder Schlämmen und innigste Mischung 
unter chemischer Kontrolle zu erreichen ist. 

Es muss im Interesse der Abnehmer verlangt werden, dass ähnliche, 
aus natürlichen Steinen durch einfaches Brennen hergestellte Erzeugnisse 
als »Naturzemente« bezeichnet werden. 

Durch das Brennen bis zur Sinterung (beginnende Schmelzung) erhält 
das Erzeugnis eine sehr grosse Dichte (Raumgewicht), welche eine wesent- 
liche Eigenschaft des Portlandzements ist. 

Ein Magnesiagehalt bis zu 5 vH. , wie er bei Verwendung dolomit- 
haltigen Kalksteins im Portlandzement vorkommen kann, hat sich als un- 
schädlich erwiesen, wenn bei Bemessung des Kalkgehalts der Magnesia- 
gehalt berücksichtigt wurde. 

Um den Portlandzement langsam bindend zu machen, ist es üblich, 
ihm beim Mahlen rohen Gips (wasserhaltigen schwefelsauren Kalk) zuzu- 
setzen, ausserdem enthalten fast alle Portlandzemente schwefelsaure Ver- 
bindungen aus den Rohstoffen und Brennstoffen 

Zusätze zu besonderen Zwecken, namentlich zur Regelung der Binde- 
zeit, sind nicht zu entbehren, jedoch in Höhe von 3 vH. begrenzt, um die 
Möglichkeit von Zusätzen lediglich zur Gewichts Vermehrung auszuschliessen. 

Ein Gehalt bis 2 l / 2 vH. Schwefelsäure- Anhydrid hat sich als unschäd- 
lich erwiesen. 

II. Verpackung und Gewicht. 

Portlandzement wird in der Regel in Säcken oder Fässern verpackt. 
Die Verpackung soll ausser dem Bruttogewicht und der Bezeichnung »Port- 
landzement« die Firma oder Marke des Werkes in deutlicher Schrift tragen. 

Streuverlust sowie etwaige Schwankungen im Einzelgewicht können 
bis zu 2 vH. nicht beanstandet werden. 
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Begründung und Erläuterung. 

Da bei Verpackung sowohl in Säcken wie in Fässern verschiedene 
Gewichte im Gebrauch sind, so ist die Aufschrift des Bruttogewichts un- 
bedingt nötig. 

Durch die Bezeichnung »Portlandzement« soll dem Käufer die Gewiss- 
heit gegeben werden, dass die Ware der diesen Normen vorgedruckten 
Begriffserklärung entspricht, 

III. Abbinden. 

Der Erhärtungsbeginn von normal bindendem Portlandzement soll 
nicht früher als eine Stunde nach dem Anmachen eintreten. Für besondere 
Zwecke kann rascher bindender Portlandzement verlangt werden, welcher 
als solcher gekennzeichnet sein muss. 

Begründung und Erläuterung. 

Der Erhärtungsbeginn von normal bindendem Portlandzement wurde 
auf mindestens eine Stunde festgesetzt, weil der Beginn des Abbindens 
von Wichtigkeit ist; dagegen ist von der Festsetzung einer bestimmten 
Bindezeit A° stan d genommen, weil es bei der Verwendung von Portland- 
zement von geringer Bedeutung ist, ob der Abbindeprozess in kürzerer oder 
längerer Zeit beendet wird. Etwaige Vorschriften über die Bindezeit sollten 
daher nicht zu eng begrenzt werden. 

Um ein Urteil über das Abbinden eines Portlandzements zu gewinnen, 
rtyhre man ioo g des reinen, langsam bindenden Portlandzements 3 Minuten, 
des rasch bindenden 1 Minute lang mit Wasser zu einem steifen Brei an 
und bilde auf einer Glasplatte einen etwa 1,5 cm dicken, nach dem Rande 
hin dünn auslaufenden Kuchen. Die zur Herstellung dieses Kuchens er- 
forderliche Dickflüssigkeit des Portlandzementbreies soll so beschaffen sein, 
dass der mit einem Spatel auf die Glasplatte gebrachte Brei erst durch 
mehrmaliges Aufstossen der Glasplatte nach dem Rande hin ausläuft, wozu 
in den meisten Fällen 27 bis 30 vH. .Anmachwasser genügen. Man beob- 
achte die beginnende Erstarrung. 

Zur Feststellung des Erhärtungsbeginns und zur Ermittlung der Binde- 
zeit bedient man sich, der zylindrischen Normalnadel von 1 qmm Quer- 
schnitt und 300 g Gewicht^ die senkrecht zur Achse abgeschnitten ist. Man 
füllt einen auf eine Glasplatte gesetzten konischen Hartgummiring von 
4 cm Höhe uifd 7* cm mittlerem, lichtem Durchmesser mit dem Portland- 
zementbrei (aus etwa 300 g Portlandzement) von der oben angegebenen 
Dickflüssigkeit und bringt ihn unter die Nadel. Der Zeitpunkt, in welchem 
die Normalnadel den Portlandzementkuchen nicht mehr gänzlich zu durch- 
dringen vermag, gilt als der »Beginn des Abbindens«. Die Zeit, welche 
verfliesst, bis die Normalnadel auf dem erstarrten Kuchen keinen merklichen 
Eindruck mehr hinterlässt, ist die ^> Bindezeit«. 

Da das Abbinden von Portlandzement durch die Wärme der Luft und 
des zur Verwendung gelangenden Wassers beeinflusst wird, insofern hohe 
Temperatur das Abbinden beschleunigt, niedrige Temperatur es dagegen 
verzögert, so ist es nötig, die Versuche, um zu übereinstimmenden Ergeb- 
nissen zu gelangen, bei 15 bis 18 ° C. mittlerer Zement-, Wasser- und Luft- 
wärme vorzunehmen und auch Geräte und Sand vorher auf diese Temperatur 
zu bringen. 
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Die Meinung, dass Portlandzement bei längerem Lagern an Güte ver- 
liere, ist irrig, sofern der Portlandzement trocken und zugfrei gelagert wird. 
Vertragsbestimmungen, welche nur frische Ware vorschreiben, sollten des- 
halb in Wegfall kommen. 

IV. Raumbestfindigkeit. 

Portlandzement soll raumbeständig sein. Als entscheidende Probe 
soll gelten, dass ein auf einer Glasplatte hergestellter und vor Austrock- 
nung geschützter Kuchen aus reinem Portlandzement, nach 24 Stunden unter 
Wasser gelegt, auch nach längerer Beobachtungszeit durchaus keine Ver- 
krümmungen oder Kantenrisse zeigen darf. 

Erläuterung. 

Zur Ausführung der Probe wird der zur Beurteilung des Abbindens 
angefertigte Kuchen bei langsam bindendem Portlandzement nach 24 Stunden, 
jedenfalls aber erst nach erfolgtem Abbinden, unter Wasser gelegt. Bei 
rasch bindendem Portlandzement kann dies schon nach kürzerer Frist ge- 
schehen. Die Kuchen, namentlich von langsam bindendem Portlandzement, 
müssen bis nach erfolgtem Abbinden vor Trocknung geschützt werden, am 
besten durch Aufbewahren in einem bedeckten Kasten. Es wird hierdurch 
die Entstehung von Schwindrissen vermieden, welche in der Regel in der 
Mitte des Kuchens entstehen und von Unkundigen für Treibrisse gehalten 
werden können. 

Zeigen sich bei der Erhärtung unter Wasser Verkrümmungen oder 
Kantenrisse, so deutet dies unzweifelhaft »Treiben« des Portlandzements an, 
d. h. es findet infolge einer Raum Vermehrung Zerklüften des Portland- 
zements unter allmählicher Lockerung des zuerst gewonnenen Zusammen- 
hangs statt, welches bis zu gänzlichem Zerfallen des Portlandzementes 
führen kann. 

Die Erscheinungen des Treibens zeigen sich an den Kuchen in der 
Regel bereits nach 3 Tagen; jedenfalls genügt eine Beobachtung bis zu 
28 Tagen. 

V. Feinheit der Mahlung. 

Portlandzement soll so fein gemahlen sein, dass er auf dem Siebe 
von 900 Maschen auf ein Quadratzentimeter höchstens 5 vH. Rückstand 
hinterlässt. Die Maschen weite des Siebes soll 0,222 mm betragen. 

Begründung und Erläuterung. 

Zu der Siebprobe sind 100 g Portlandzement zu verwenden. 

Genaue Siebe sind im Handel nicht zu haben, deshalb sollen Schwank- 
ungen der Maschenweite zwischen 0,215 mm bis 0,240 mm zulässig sein. 

Da Portlandzement fast nur mit Sand, in vielen Fällen sogar mit 
hohem Sandzusatz verarbeitet wird, die Festigkeit eines Mörtels aber um 
so grösser ist, je feiner der dazu verwendete Portlandzement gemahlen war 
(weil dann mehr Teile des Portlandzements zur Wirkung kommen), so ist 
die feine Mahlung des Portlandzements von Wichtigkeit. 

Es wäre indessen irrig, wollte man aus der feinen Mahlung allein auf 
die Güte eines Portlandzements schliessen. 

VI. Festigkeitsproben. 
Der Portlandzement soll auf Druckfestigkeit in einer Mischung von 
Portlandzement und Sand nach einheitlichem Verfahren geprüft werden, 
und zwar an Würfeln von 50 qcm Fläche. 
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Begründung. 

Da man erfahrungsgemäss aus den mit Portlandzement ohne Sand- 
zusatz gewonnenen Festigkeitsergebnissen nicht einheitlich auf die Binde- 
fähigkeit zu Sand schliessen kann, namentlich wenn es sich um Vergleichung 
von Portlandzementen aus verschiedenen Fabriken handelt, so ist es geboten, 
die Prüfung von Portlandzement auf Bindekraft mittels Sandzusatz vor- 
zunehmen. 

Weil bei der Verwendung die Mörtel in erster Linie auf Druck in 
Anspruch genommen werden und die Druckfestigkeit sich am zuverlässigsten 
ermitteln lässt, ist nur die Prüfung auf Druckfestigkeit entscheidend. 

Um die erforderliche Einheitlichkeit bei den Prüfungen zu wahren, 
wird empfohlen, derartige Apparate und Geräte zu benutzen, wie sie beim 
Königlichen Materialprüfungsamt Gross-Lichterfelde in Gebrauch sind. 

VII. Festigkeit. 

Langsam bindender Portlandzement soll mit 3 Gewichtsteilen Normen- 
sand auf 1 Gewichtsteil Portland zement nach 7 Tagen Erhärtung — 1 Tag 
in feuchter Luft und 6 Tage unter Wasser — mindestens 120 kg/qcm er- 
reichen (Vorprobe); nach weiterer Erhärtung von 21 Tagen in Luft von 
Zimmertemperatur (15 — 20 ° C.) soll die Druckfestigkeit mindestens 250 kg/qcm 
betragen. Im Streitfalle entscheidet nur die Prüfung nach 28 Tagen. 

Portlandzement, der für Wasserbauten bestimmt ist, soll nach 28 Tagen 
Erhärtung — 1 Tag in feuchter Luft, 27 Tage unter Wasser — mindestens 
200 kg/qcm Druckfestigkeit zeigen. 

Zur Erleichterung der Kontrolle auf der Baustelle kann eine Prüfung 
auf Zugfestigkeit dienen. Der Zement soll in einer Mischung von 1 Teil 
Zement zu 3 Teilen Normensand nach 7 Tagen Erhärtung (1 Tag in der 
Luft, 6 Tage unter Wasser) mindestens 12 kg/qcm Zugfestigkeit aufweisen. 

Bei schnell bindenden Portlandzementen ist die Festigkeit nach 
28 Tagen im allgemeinen geringer, als die oben angegebene. Es soll des- 
halb bei Nennung von Festigkeitszahlen stets auch die Bindezeit aufgeführt 
werden. 

Begründung und Erläuterung. 

Da verschiedene Portlandzemente hinsichtlich ihrer Bindekraft zu Sand, 
worauf es bei ihrer Verwendung vorzugsweise ankommt, sich sehr ver- 
schieden verhalten können, so ist insbesondere beim Vergleich mehrerer 
Portlandzemente die Prüfung mit hohem Sandzusatz unbedingt erforderlich. 
Als normales Verhältnis wird angenommen: 3 Gewichtsteile Sand auf 1 Ge- 
wichtsteil Portlandzement, da mit 3 Teilen Sand der Grad der Bindefähig- 
keit bei verschiedenen Portlandzementen in hinreichendem Masse zum Aus- 
druck gelangt. 

Wenn aber die Ausnutzungsfähigkeit eines Portlandzements voll dar- 
gestellt werden soll, empfiehlt es sich, auch noch Versuchsreihen mit höheren 
Sandzusätzen auszuführen. 

Portlandzement, welcher eine höhere Festigkeit zeigt, gestattet in 
vielen Fällen einen grösseren Sandzusatz und hat, aus diesem Gesichts- 
punkte betrachtet, sowie auch schon wegen seiner grösseren Festigkeit bei 
gleichem Sandzusatz, Anrecht auf einen entsprechend höheren Preis. 

Da die weitaus grösste Menge des Portlandzements Verwendung im 
Hochbau findet und in kürzerer Zeit die Bindekraft sich nicht genügend 
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erkennen lässt, so wird als massgebende Prüfung die auf Druckfestigkeit 
nach 28 Tagen Erhärtung — 1 Tag in feuchter Luft, 6 Tage unter Wasser 
und dann 21 Tage in Luft von Zimmertemperatur (15— 20 ° C.) — bestimmt 
und damit den Verhältnissen der Praxis angepasst. * 

Für den zu Wasserbauten bestimmten Portlandzement wird der prak- 
tischen Verwendung entsprechend die Prüfung nach 27 Tagen Wasser- 
erhärtung beibehalten. 

Da aus der Zugfestigkeit des Zements nicht in allen Fällen auf eine 
entsprechende Druckfestigkeit geschlossen werden kann, empfiehlt es sich 
bei sehr hohen Zugfestigkeitszahlen, nach 7tägiger Erhärtung die Druck- 
festigkeit des Zements besonders zu prüfen. 

Um zu übereinstimmenden Ergebnissen zu gelangen > muss überall 
Sand von gleicher Korngrösse und gjeicher Beschaffenheit (Normensand) 
benützt werden. 

Der deutsche Normensand wird aus einem tertiären Quarzlager der 
Braunkohlenformation in der Nähe von Freienwalde a. d. Oder gewonnen. 
Der fast weisse Rohsand wird in einer Waschmaschine gewaschen und 
künstlich getrocknet. Die Absiebung des trockenen Sandes geschieht auf 
Schwingsieben, die pendelnd aufgehängt sind. Auf dem einen Siebe wird 
erst das Grobe abgesiebt und dann auf dem anderen das Feine. Von jeder 
Tagesfertigung wird eine Probe auf Korngrösse und Reinheit im Königlichen 
Materialprüfungsamt Gross-Lichterfelde kontrolliert. 

Zur Kontrolle der Korngrösse dienen Siebe aus 0,25 mm dickem 
Messingblech mit kreisrunden Löchern von 1,350 und 0,775 mm Durchmesser, 

Der nach wiederholten Kontrollproben für gut befundene Normen- 
sand wird gesackt und jeder Sack mit der Plombe des Königlichen Material- 
prüfungsamts verschlossen.*) 



*) Den Verkauf dieses plombierten »Deutschen Normensandes« hat das Laboratorium 
des Vereins Deutscher Portlandzementfabriken, Karlshorst, übernommen. 
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Anhang IL Tabelle 1. 

Bieguugsmomente kontinuierlicher Träger mit gleichen Öffnungen. 





Träger mit 


2 Öffnungen. 




Träger mit 


3 Öffnunj 


*en. 




X 

1 


M g 


+ M P 


-M p 


X 


M g 


+ M P 


-M p 


0,0 
0,1 
0,2 

0,3 



+ 0,035 
-+- 0,060 
+ 0,075 



0,040 
0,070 
0,090 



0,005 
0,010 






+ 0,033 
+ 0,055 
+ 0,068 




0,039 
0,068 
0,086 



0,006 
0,013 
0,019 


0,015 


0,1 
0,2 


0,4 


+ 0,080 


0,100 


0,020 


0,3 


o,5 
0,6 

o,7 
0,8 

0,9 


+ 0,075 
+ 0,060 
+ 0,035 
0,000 
— 0,045 


0,100 
0,090 
0,070 
0,040 
0,020 


0,025 


0,4 


+ 0,070 


0,095 


0,025 


0,030 
0,035 


0,5 
0,6 


+ 0,063 

■+■ 0,045 
+ 0,018 

— 0,020 

— 0,068 


0,094 
0,083 
0,061 
0,030 
0,006 


0,031 
0,038 

0,044 
0,050 
0,074 


0,040 
0,065 


0,7 

0,8 


1,0 


— 0,100 


0.017 


0,117 


0,9 


1,1 
1,2 


~ 0,055 
— 0,020 
+ 0,005 
+ 0,020 


0,007 
0,030 

0,055 
0,070 


0,062 


1,0 


— 0,125 


0,000 


0,125 


0,050 
0,050 




gl 2 


pP 


pP 


0,050 




i>5 


+ 0,025 


0,075 


0,050 






gl 2 


Pl 2 


pP 





Erste 


Träger mit t 
Öffnung. 


|. Öffnungen. 

Zweite 


Öffnung. 




X 


M g 


+ M P 


-M p 


X 

1 


Mg 


+ M P 


— M p 






+ 0,034 
+ 0,059 
+ 0,073 



0,040 
0,069 
0,089 



0,005 
0,011 
0,016 


1,0 


— 0,107 


0,013 


0,120 


0,1 

0,2 

o,3 


1,2 

i,3 
i,4 


— 0,059 

— 0,020 
+ 0,009 
+ 0,027 


0,015 
0,025 
0,057 
0,074 


0,072 
0,050 
0,048 


0,4 


+ 0,077 


0,099 


6,021 


0,046 


o,5 


+ 0,071 
+ 0,056 
+ 0,033 

— 0,006 

— 0,051 


0,098 
0,088 
0,068 
0,037 
0,016 


0,027 
0,032 
0,038 

0,043 
0,068 


i,5 


+ 0,036 


0,080 


0,04^ 


0,6 

o,7 

0,8 

0,9 


1,6 

i,7 
1,8 

i,9 


+ 0,034 
+ 0,023 
-f- 0,001 
— 0,030 


0,077 
0,064 
0,042 
0,031 


0,043 
0,041 
0,040 

o,c6i 


1,0 


— 0,107 


0,013 


0,120 


2,0 


— 0,071 


0,036 


0,107 




gl 2 


pl« 


pP 




gl 2 


pP 


pP 
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Anhang II. Tabelle 2 a. 

Dimensionierung einfach armierter Eisenbetonplatten auf Biegung. 

n = 15. 



h 



—VZ 



m 



M 



C-f)- 



im 



fe 



^ * * 




a e kg/qcm 


ffb k £/<l cm 


hcm 


h-f 


<7b k £/<i cin 

1 


hcm 


h-f 




h 


h 


OOO 


20 
25 
30 


0,58l 
0,488 
0,426 


0,889 
0,873 
0,857 


35 
40 

45 


0,38l 
0,346 
0,319 


0,844 

0,833 
0,823 


700 


20 
25 
30 


.0,609 
0,515 

o,443 


0,900 
0,884 
0,868 


1 35 
40 

1 45 


0,394 
0,358 
0,329 


0,857 
0,846 

0,837 


800 


20 
25 
30 


0,635 
o,530 
0,459 


0,909 

0,894 
0,880 


35 
40 

45 


0,408 
0,368 
0,339 


0,868 

0,857 
0,848 


900 


20 

25 
30 


0,661 
o,549 
o,474 


0,916 
0,902 
0,889 


35 
40 

45 


0,42I 
0,384 

0,348 


0,877 
0,867 

0,857 


IOOO 


20 
25 
30 


0,686 

o,554 
0,490 


0,923 
0,910 
0,896 


1 35 
40- 

1 45 


0,433 
0,390 
0,357 


0,885 

0,875 
0,866 


IIOO 


20 
25 
30 


0,709 
0,586 
0,504 


0,928 
o,9i5 
0,903 


1 35 
• 40 

45 


0,445 
0,401 

0,367 


0,893 
0,882 
0,874 


1200 


20 
25 
30 


o,732 
0,604 

0,519 


o,933 
0,921 
0,909 


1 35 
40 

45 


0,457 
0,4II 

o,375 


0,900 
0,889 
0,880 


1300 


20 
25 
30 


o,754 
0,621 

o,533 


o,937 
0,925 
0,915 


35 
40 

45 


0,469 
0,421 

o,379 


0,905 
0,895 
0,886 


1400 


20 
25 
30 


0,776 
0,638 
o,546 


0,941 
o,93o 
0,920 


35 
40 

1 45 


0,480 
0,430 
o,392 


0,009 
0,900 
0,892 


1500 


20 
25 
30 


o,797 
0,655 
o,559 


o,944 
o,932 
0,922 


35 
40 

45 


0,491 
0,440 
0,400 


0,914 

0,905 
0,896 






* /"Mcmkg 

V ~b~cHT 






\ /~M cnik e 

V b cm 
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Anhang IL Tabelle 2 b. 

Dimensionierung einfach armierter Eisenbetonplatten bei 
einfacher Biegung. 








•Vi 



t e = /?V r Mb = 



M 



vh,a e 



= ^bh 



tfe 


«Tb 





.-»-* 


a 


ß 


X 

IT 


<Tb 




V h 




1000 


20 


0,686 


0,923 


0,0b 232 


o,co 159 


0,230 


20 




22 

It 

28 


0,632 
0,588 
0,550 
0,518 


0,917 
0,912 
0,907 
0,00I 


273 
316 
364 
414 


186 

2O0 
214 


0,248 
0,255 
0,280 
0,296 


22 
24 
26 
28 




30 


0,490 


0,897 


0,00 466 


0,00 228 


0,310 


30 




32 

38 


0,464 
o,443 
0,423 
0,406 


0,802 
0,887 
0,883 
0,879 


522 

574 
632 
690 


242 
254 
207 
280 


0,325 
0,338 
0,35 r 
0,303 


32 
38 




40 


0,390 


0,875 


0,00 752 


0,00 293 


0,375 


40 




42 

4 £ 
48 


0,376 
0,303 
o,35i 
0,340 


0,871 
0,867 
0,864 
0,860 


814 

875 

941 

0,01 003 


306 
317 
330 
341 


0,387 
0,398 
0,408 
0,418 


42 
48 




50 


0,330 


0,857 


0,01 072 


0,00 354 


0,429 


50 




65 


0,308 
0,289 
0,273 


0,850 
0,842 
0,835 


240 
605 


382 
438 


0,452 1 55 
0,474 00 
0,494 1 65 




70 


0,259 


0,830 


0,01 795 


0,00 465 


0,512 | 70 


1200 


20 


0,732 


0,933 


0,00 167 


0,00 122 


0,200 


20 




22 

li 

28 


0,675 
0,628 
0,588 
0,552 


0,928 
0,923 
0,918 
0,913 


198 
229 
266 
301 


134 
144 

166 


0,216 
0,231 

0,245 
0,259 


22 

It 

28 




30 


0,519 


0,009 


0,00 341 


0,00 177 


0,273 


30 




32 

3 * 
3ö 
38 


0,401 
0,467 
o,447 
0,428 


0,004 
0,QOI 
0,897 
0,893 


38i 
509 


198 
208 
218 


0,286 
0,299 
0,310 
0,322 


32 

3 

38 




40 


0,411 


0,889 | 0,00 555 


0,00 228 


0,333 


40 




42 

46 
48 


0,396 
0,382 
0,369 
0,357 


0,885 
0,882 
0,878 
0,875 


601 
649 
699 
751 


' 238 
248 
258 
268 


0,344 
0,355 
0,305 
0,375 


42 

48 




50 


0,345 


0,872 


0,00 803 


0,00 277 | 0,385 


50 




& 

65 


0,321 
0,301 
0,283 


0,864 
0,857 
0,851 


938 
0,01 073 
0,01 220 


301 1 0,407 
323 0,429 
345 1 0,449 


65 




70 


0,209 


0,845 


0,01 361 


0,00 366 


0,465 


70 
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Tabelle 3 a. 

doppelt armierter Eisenbetonplatten bei 
einfacher Biegung. 






.*. 



•-*• • • • • 



b— - 



fe 



f e = /?VMb~= -^-bh 



0e 


«Tb 


<• 

X 





f — 1 f 
*e — yle 

ß 


100 -£- 







fe' = fe 
ß 


IOO -E- 



«Tb 


1000 


20 


3/13 


0,660 


0,00 165 


0,25 


0,638 


0,00 173 


0,27 


20 




22 

24 
20 

28 




1 0,596 
o,554 
0,519 

| 0,489 


180 
196 
211 
226 


0,30 

o,35 
0,41 
0,46 


0,580 
o,535 
0,406 
0,464 


19 l 
208 

225 
243 


0,33 
0,39 
0,45 
0,52 


22 

2* 

28 




30 


9/29 


| 0,463 


0,00 242 


0,52 


o,434 


0,00 261 


0,00 


30 




32 

3 i 
36 

38 




0,449 
0,418 
0,398 
o,379 


257 
272 
287 
303 


o,57 
0,65 
0,72 
0,80 


o,4g7 
0,385 
0,364 
0,346 


279 
297 
316 
335 


0,69 
0,77 
0,87 
0,97 


32 

% 

38 




40 


3/8 


0,362 


0,00 319 


0,88 


0,330 


0,00 354 


1,07 


40 




42 

48 




1 0,348 
0,334 
0,322 
0,310 


334 
349 
304 
380 


0,96 
1,04 
1,13 
1,22 


0,314 

°' 3 2°. 
0,288 

0,276 


374 
394 
414 
434 


1,19 
1,31 
1,43 
i>57 


42 
48 




50 


3/7 


0,300 


o,co 395 


1,32 


0,265 


0,00 454 


1,71 


50 




55 

60 


m 


0,276 
o,257 


434 
472 


Ij § 7 
1.83 


0,241 
0,219 


IS 


2,11 
2,58 


55 
60 


1200 


20 


1/5 


| 0,710 


. 0,00 126 


0,18 II 0,686 


0,00 131 


0,19 


20 




22 
24 
26 
28 




1 0,653 
0,604 
0,563 

| 0,527 


138 
174 


0,21 
0,25 
0,29 
0,33 


0,622 
o,574 
o,534 
0,500 


I4 § 
158 

171 
185 


0,23 
0,28 
0,32 
o,37 


22 

ä 

28 




30 


3/II 


0,495 


0,00 186 


0,38 


0,470 


0,00 198 


0,42 


30 




32 

34 
36 
38 




0,467 
o,443 
0,422 
0,403 


198 
200 
222 
233 


0,42 
0,48 
o,53 
0,58 


0,442 
0,417 
0,306 
o,377 


211 
224 
238 
252 


0,48 
o,53 
0,60 
0,67 


32 

% 

•38 




40 


.«, 


0,386 


0,00 245 


0,64 


o,359 


0,00 266 


o,74 


40 




42 
4« 




0,370 
o,355 
0,342 
0,330 


280 
292 


0,70 
0,75 
0,82 
0,89 


0,342 
0,327 
0,314 
0,301 


280 
323 


0,82 
0,90 
0,98 
1,07 


42 

48 




50 


5/13 1 " 0,320 


0,00 304 


o,95 


0,290 


0,00 338 


1,16 


50 




55 
60 




1 0,295 
1 0,274 


333 
36z 


1,12 
i,32 


0,264 
0,242 


375 
415 


1,42 
i,7i 


U 
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Anhang II. Tabelle 3 b. 

Dimensionierung von doppelt armierten Eisenbetonunterzügen bei 

einfacher Biegung. 






-b- 



4 



-h- 



fe = 0^5^= — 



M_ 



bh 



tfe 


*b 


* 1 . 


ß 


100 ß - 
a 


a 


fe' = fe 
ß 


100 -£- 

a 


Ob 


IOCO 


20 


3/13 


0,645 


0,00 168 


0,26 


0,602 


0,00 179 


0,30 


20 




22 
28 




0,59? 
o,54<> 
0,508 
o,475 


184 
201 
217 
234 


o,3 \ 
0,37 
o,43 
0,49 


o,543 
o,495 
0,458 
0,426 


198 
217 
237 
257. 


0,36 
0,44 
0,52 
0,60 


22 

28 


'•''. 


30 


9/29 


0,446 


0,0O 250 


0,56 


0,396 


0,00 279 


0,70 


30 




32 

34 

3 S 
38 




0,421 
o,398 
o,378 
o,359 


266 
282 

5B 


0,63 
0,71 

038 


0,369 
o,345 
0,324 
0,305 


300 
321 

3 2§ 
368 


0,8l 
0,93 
1,06 
1,20 


32 
34 

3 S 
38 




40 


3/8 


0,343 


0,00 332 


o,97 


0,287 


0,00 392 


1,36 


40 




42 
48 




0,327 
o,3H 
0,301 
0,289 


348 
366 
382 
398 


1,06 
1,16 
1,27 
i,37 


0,271 
0,255 
0,241 
0,228 


417 
443 
471 
499 


i,53 
1,74 
1,95 
2,18 


42 

48 




50 


3/7 


0,278 


0,00 415 


1,49 


0,216 


0,00 528 


2,44 


50 




& 




0,253 
0,233 


457 
500 


1,80 
2,14 


0,187 
0,162 


610 
709 


3,26 

4,37 


II 


1200 


20 


1/5 


0,698 


0,00 128 


0,18 


0,660 1 0,00 135 


0,20 


20 




22 
24 

2Ö 
28 




0,637 
o,587 
O7546 
0,510 


141 

153 
165 
178 


0,22 
0,26 
0,30 
o,35 


0,607 
o,556 
0,511 
0,473 


149 

193 


0,25 
0,29 
0,35 • 
0,41 


22 

2 t 
26 

28 




30 


3/1 1 


0,480 


0,00 190 


0,40 


0,438 


0,00 208 


0,48 


30 




32 

3 f 

3 S 
38 




0,452 
0,428 
0,406 
.0,386 


203 
215 
227 
240 


0,45 
0,50 
o,56 
0,62 


0,410 
0,385 
0,362 
0,342 


223 
238 
254 
270 


0,54 
0,62 
0,70 
0,79 


32 
34 
36 
38 




40 


1/3 


0,369 


oi,oo 252 


0,68 


0,323 


0,00 287 


0,89 


40 




42 

44 

48 




o,353 
o,33» 
0,325 
o,3J3 


265 

277 
289 
302 


o,75 

0,82 

0,89 
0,96 


0,306 
0,290 
0,276 
0,262 


304 
321 
339 

357 


1,00 
1,10 
1,23 
i,36 


42 

48 




50 


5/13 


0,301 


0,00 315 


1,04 


0,249 


0,00 376 


i,5i 


50 




55 
öo 




0,276 

0,254 


346 
379 


1,25 

1,49 


0,222 
0,197 


426 

483 


1,93 
2,45 


55 
60 
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Anhang II. Tabelle 4 a.' 

Dimensionierung exzentrisch beanspruchter Eisenbetonquerschnitte* 



h = a 



0b = ß 



_6M_- 

N 

N 2 

3Mb 



ri =b 15 
fe' = O 
d. h. -v = -O 



■m 






Fe = //bh 




m 


a 


0,002 
ß 


^ = 
a 


0,004 
ß 


fi = 
a 


0,006 

ß 


X 

TT 


2,0 


0,19 


, 25,0 


. \ 


— 


— 


— 


0,33 


• r,8- 
1,6 

1,2 


0,2z 
0,25 
0,29 
o,33 


: 18,5 

13,8 

, 10,4 

7,99 


0,096 

0,137 
0,177 
0,225 


73,5 
37,i 
22,6 

M,3 


0,056 
0,099 
0,150 


185 

61,2 

27,9 


0,36 "" 

0,38 

0,42 

045 


1,0 


0,38. 


6,io 


0,279 


9,42 


0,208 


15,0 


0,50 


0,9 
0,8 

o,7 
0,6 


0,40 

o,43 
0,46 

o,49 


533 
4,62 
4,00 

. 347 


0,310 

0,344 
' 0,382 

0,423 


7,70 
6,33 
5,i5 
4,28 


0,236 
0,278 
0,318 
0,364 


n,5 

8,75 
6,88 

532 


0,53 
055 
0,59 
0,62 


o,5 


o,53 


2,95 


0,471 


3,47 


0,420 


4,20 


0,67 


0,4 

o,3 
0,2 

0,1 


• 0,58 
o£4 
0,72 
0,82 


2,51 
2,08 
1,70 
1,32 


0,526 

0,594 
0,684 
0,800 


2,85 
2,30 
J,8i 
i,38 


0,480 

0,560 
0,654 

0,800 


3,24 
232 
1,92 

i,43 


0,71 

o,77 
0,83 
0,91 


0,0 


1,00 


1,00 


1,000 


1,00 


1,000 


1,00 


1,00 



m 


F = 
a 


0,008 
ß 


(* — 0,010 • 

« J ß 


l* = 
a 


0,012 
ß 


X 

TT 


M 
1,2 


0,042 
0,092 


294 
65,2 


0,046 


227 


0,010 


4420 


0,42 
045 


' 1,0 ' 


0,152 


25,5 


0,105 


47,5 


0,064 


in 


0,50 


'0,9 

0,8 

o,7 
0,6 


0,182 
0,223 
0,262 
0,315 


18,5 
12,3 
8,82 
6,59 


0,135 

0,177 

0,220 
0,273 


32,7 
17,8 

n,7 

8,28 


0,101 
0,140 
0,184 
0,235 


48,9 
26,7 
16,1 
10,4 


0,53 
o,55 
0,59 
0,62 


' 0,5 


0,372 


4,95 


0,330 


5,85 


0,295 


6,97 


0,67 


0,4 

o,3 
0,2 

0,1 


0,440 
0,520 
0,620 
0,763 


3,70 

2,74 

. 2,04 

1,46 


0,401 
0,490 
0,600 

o,755 


4,20 
3,05 
2,15 
1,50 


0,366 
0,457 
0,574 
0,740 


4,78 

3,3i 
2,29 

i,55 


0,71 

0,77 
0,83 
0,91 


0,0 


1,000 


1,00 


1,000 ■ 


1,00 


1,000 


1,00 


1,00 
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Anhang II. Tabelle 4b. 

Dimensionierung exzentrisch beanspruchter Eisenbetonquerschnitte. 



h = a 



Ob = ß 



6M 

N 

N» 

3Mb 



1 
v = — 

i e = /» b h 












u 




*e 




m 


a 


0,002 
ß 


fi = 

a 


0,004 

ß 


a 


0,006 
ß 


X 

TT 


2,0 


0,198 


20,7 


0,091 


71,4 


0,030 


530 


0,33 


1,8 
1,6 

i,4 
1,2 


0,227 

0,257 
0,291 
0,328 


15,8 
12,2 
9,46 
7,38 


0,122 
0,156 
0,195 
0,237 


40,6 

25,3 
16,6 

»4 


0,060 
0,090 
0,132 
0,176 


136 
57,2 
29,7 
17,3 


-0,36 
0,38 
0,42 
045 


i>o 


0,370 


5,75 


0,286 


7,95, 


0,227 


10,8 


0,50 


0,9 
0,8 

o,7 
0,6 


0,394 
0,419 

0,449 
0,479 


5,09 
4,44 
3,90 
3,37 


0,314 
0,342 

o,377 
0,412 


6,78 
5,62 
4,79 
3,96 


0,256 
0,286 
0,323 
0,360 


8,90 
6,96 

5,77 
4,58 


0,53 
o,55 
0,59 
0,62 


0,5 


0,520 


2,92 


0,457 


3,35 


0,407 


3,79 


0,67 


0,4 
o,3 
0,2 
0,1 


0,561 
0,624 
0,688 
0,816 


2,48 
2,09 

i,7i 
i,37 


0,502 
o,570 
0,638 
0,768 


2,74 
2,27 
1,80 
1,42 


0,455 
0,525 
0,596 
0,727 


3,oo 
2,44 
1,89 
1,48 


0,71 

0,77 
0,83 
0,91 


0,0 


o,945 


1,03 


0,898 


1,05 


0,858 


1,07 


1,00 



m 


fi = 
a 


0,008 
ß 


f* = 
a 


0,010 
ß 


a 


0,012 
ß 


X 

TT 


1,6 
i,4 
1,2 


0,051 
0,088 
0,131 


163 

56,3 

26,5 


0,020 
0,056 
0,099 


921 
121 
4i,5 


0,031 
0,076 


344 
64,6 


0,38 
0,42 
045 


1,0 


0,183 


14,4 


0,149 


19,2 


0,122 


25.6 


0,50 


o,9 
0,8 

o,7 
0,6 


0,213 
0,244 
0,281 
0,319 


n,4 
8,49 
6,85 

5,22 


0,179 
0,210 
0,248 
0,286 


14,7 
10,2 
8,00 
5,89 


0,151 
0,l82 
0,2l8 
0,258 


174 
12,2 

8,89 
6,58 


0,53 
0,55 
0,59 
0,62 


o,5 


0,368 


4,23 


o,335 


4,69 


0,304 


4,93 


0,67 


0,4 
o,3 
0,2 
0,1 


0,417 
0,484 
0,552 
0,688 


3,25 
2,6l 

i,97 
1,52 


0,385 
o,457 
o,530 
0,661 


349 
2,76 
2,04 
i,57 


0,358 
0,423 
0,504 
0,6ll 


3.72 
2,81 
2,11 
i,55 


0,71 

0,77 
0,83 
0,91 


0,0 


0,824 


1,08 


0,793 


1,10 


0,765 


1,10 


1,00 



Digitized by VjOOQlC 



— 297 — 

Anhang IL Fortsetzung zu Tabelle 4b. 

Dimensionierung doppelt armierter, durch Moment und Normaldruck 
beanspruchter Eisenbetonplatten und Unterzüge, 



h = a 



(*b=ß 



6M 

N 
N* 



<7b = 



3Mb 

bezw. 
= 2a(3M)* 



n = 15 

f * x f 

2 



N-- 




m 


a 


= o,c 

ß 


>025 

_ß_ 
2a 


a 


[4, = o,o< 

ß 


350 
_ß_ 
2a 


/* = 0, 

a ß 


0075 
2a 


X 

TT 


2,0 


0,165 


27,48 


83,27 


0,057 


162,10 


1421,96 


- 


- 


- 


0,33 


1,8 
1,6 
1,4 
1,2 


o,i97 
0,228 
0,262 
0,302 


19,43 

14,58 

10,91 

8,25 


49,3i 
3i,97 

20,82 
13,66 


0,088 
0,122 
0,160 
0,203 


70,40 
37,38 
22,15 
14,04 


400,00 

153,20 

69,22 

34,58 


0,026 
0,060 
0,098 
0,142 


599,oo 

121,06 

47,62 

23,76 


11519,23 

1008,83 

242,10 

83,66 


0,36 
0,38 
0,42 
0,45 


1,0 


0,346 


6,26 


9,05 


0,254 


9,27 


18,25 


0,193 


13,40 


34,7i 


0,50 


o,9 
0,8 
o,7 
0,6 


o,37i 
o,397 
0,427 
0,462 


5,44 
4,72 
4,08 
3,51 


7,33 
5,64 
4,78 
3,80 


0,282 
0,312 
o,345 
0,383 


7,67 
6,27 

5,21 

4,2-9 


13,60 
10,05 

7,55 
5i60 


* 0,221 
0,253 
0,288 
0,328 


10,35 
8,09 
6,38 
5,o6 


23,42 

15,99 

11,08 

7,7i 


0,52 
0,55 
0,59 
0,62 


0,5 


0,499 


3,oi 


3,oi 


0,427 


3,51 


4,11 


o,373 


4,02 


5,39 


0,67 


0,4 
0,3 
0,2 
0,1 


0,445 
0,602 

0,674 
o,776 


2,54 
2,12 

i,75 
1,37 


2,33 
1,76 
1,30 
0,88 


o,477 
o,538 
0,616 
0,721 


2,87 
2,32 
i,85 
1,43 


3,07 
2,16 
i,5o 
o,99 


0,426 
0,489 
0,569 
0,676 


3,18 
2,51 
1,95 
1,48 


3,73 
2,57 
1,71 
1,09 


0,71 
0,77 
0,83 
0,91 


0,0 


o,933 


1,04 


0,56 


0,878 


1,06 


0,60 


0,833 


1,08 


0,65 


1,00 



m 


a 


1 = 0, 

ß 


OIO 

_ß_ 
2a 


a 


t* = o,c 
ß 


»15 

_ß_ 
2a 


a 


u = 
ß 


020 

_ß_ 
2a 


X 

TT 


2,0 


- 


- 


- 


- 


- 


- 


- 


- 


- 


0,33 


1,8 
1,6 
i,4 
1,2 


0,020 
0,056 
0,099 


921,00 
121,46 
41,46 


23025,00 

1084,46 

* 209,39 


0,0027 
0,043 


18820,00 
152,90 


3485185,00 
I777,90 


0,009 


3361,00 


186722,00 


0,36 
0,38 
0,42 
0,45 


1,0 


0,149 


19,19 


64,40 


0,091 


40,40 


219,76 


0,054 


92,50 


856,48 


0,50 


0,9 
0,8 

0,7 
0,6 


0,178 
0,210 
0,245 
0,286 


13,84 

10,23 

7,7i 

5,88 


38,88 

24,36 

15,73 

' 10,28 


0,119 
0,150 
0,186 
0,225 


24,30 

15,85 

10,85 

7,67 


102,10 
52,83 
29,18 
17,04 


0,081 
0,111 
0,144 
0,184 


43,22 

24,10 
14,77 
9,63 


266,79 

108,56 

51,28 

26,17 


0,52 
0,55 
0,59 
0,62 


0,5 


o,33i 


4,52 


6,83 


0,271 


5,54 


1 'S 

10,22 


0,153 


6,55 


21,40 


0,67 


0,4 
0,3 
0,2 
0,1 


0,385 
0,450 
0,530 
0,638 


3,49 
2,68 
2,04 
1,52 


4,53 
2,98 
1,92 
1,19 


0,325 
0,390 
o,47i 
0,578 


4,05 
2,98 
2,19 
i,59 


6,23 

3,82 
2,32 
1,38 


0,282 
o,347 
0,427 
o,533 


4,57 
3,25 
2,31 
1,63 


8,10 
4,68 
2,70 
1,53 


0,71 
0,77 
0,83 
0,91 


0,0 


o,793 


1,10 


0,69 


o,73i 


1,12 


o,77 


0,684 


1,12 


0,82 


1,00 
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Anhang H. 



Tabelle 4 c. 



Dimensionierung exzentrisch beanspruchter Eisenbetonquerschnitte. 



Rechteck 
6M 

N 
N 2 



h = < 



(Tb = ß 



3Mb 



tf <£ 



Quadrat n 

6M | 



__ /? N 3 
ffb -2a (3M)* 



15 
fe'=fe 



Db 



v = I 

f e = p b h 









<--b*" 



<% 



m 


a 


= ö,oc 

ß 


2 

2 a, 


a 


= 0,0c 
ß 


3 
2a 




= 0,004 

ß -*- 

H 2a 


X 

TT 


2,0 


0,207 


17,6 


42,5 


o,i53 


26,8 


87,5 


0,115 


40,8 


180 


0,33 


1,8 
1,6 
1,4 

1,2 


0,234 
0,263 
0,294 
0,329 


I3>8 
10,9 
8,66 
6,87 


29,5 
20,7 

17,7 
10,4 


0,181 
0,212 
0,247 
0,283 


19,3 
H,3 
10,7 
8,io- 


53,4 
33,7 
21,6 
14,3 


0,143 
0.174 
0.209 
0,247 


26,8 
18,4 
13,0 
9,40 


93,7 
52,9 
3i,i 
19,0 


0,36 

0,38 
042 

o,*5 


IiÖ 


0,360 


5,44 


7,40 


0,33 


6,16 


9,48 


0,30 


6,88 


u,8 


0,50 


O.Q 

OS 
0.7 
0,6 


o,39 
0,41 
0,44 

O.48 


4,8o 
4,25 
3>7Q 
3,20 


6,30 

5,20 

4,25 

3,45 


o,35 
o,37 
0,40 
o,43 


5,35 
4,65 
4,05 
3,49 


7wO 
6,25 

5,02 

4,02 


0.32 

o,34 
0,36 
0,40 


6,00 
5,io 
4,40 
3,69 


9,7i 
7,68 
5,85 
4,56 


o,53 
o,55 
o,59 
0,62 


0,5 


0,51 


2,82 


2,80 


0,47 


3,oo 


3,19 


0,44 


3,15 


3,53 


0,67 


0,4 
0,3 
0,2 
0,1 


056 
0,61 
0,67 
0,76 


2,41 
2,05 
1.70 
1,36 


2,16 
1,70 
1,25 
0,90 


0,52 
0.56 
0,63 
0,70 


2,54 
2,14 
1,75 
1,40 


2,48 
1,89 
1,39 
o,97 


0,48 . 
o,53 
o,59 
0,68 


2,64 
2,20 
1,79 

1,42 


2,72 
2 »06 
1,48 
1,00 


0,7 1 
o,77 
0,83 
0,91 


0,0 


0,90 


1,04 


0,58 


0,85 


1,07 


0,62 


0,81 


1,08 


0,66 


1,00 



m 


a 


= 0,0c 
ß 


5 
J_ 
2a 


a 


= 0,00 
ß 


75 
J_ 
2a 


a 


= 0,01 
ß 




_ß_ 
2a 


X 

TT 


2,0 


0,086 


63,3 


368 


0,039 


239 


- 


- 


- 


- 


0,33 


i,8 
1,6 

i,4 
1,2 


0,114 
0,144 
0,180 
0,219 


36,9 

23,9 
15,6 
10,8 


162 

830 

43,4 
24,6 


0,066 
0,096 
0,129 
0,168 


86,2 
41,9 
23,6 
14,5 


652 
218 
9i,5 
43,2 


0,035 
0,064 
0,097 
0,135 


243 
76,4 
38,8 
18,8 


596 
200 
69,6 


0,36 
0,38 
0,42 
0,45 


1,0 


0,26 


7,6o 


14,4 


0,21 


9,40 


22,1 


0,17 


11,2 


3i,4 


050 


0,9 
0,8 
0,7 
0,6 


0,29 
0,31 
o,34 
o,37 


6,40 
5,45 
4,60 
3,85 


11, 1 

8,72 
6,78 
5,20 


0,24 
0,26 
0,29 
o,33 


7,05 
6,30 
5,18 

4,22 


16,1 

",9 
8,80 

6,44 


0,20 
0,23 
0,26 
0,29 


8,90 
7,io 
5,70 
4,59 


21,9 

15,4 
10,9 

7,*5 


0,52 
0,55 
0,59 
0,62 


0,5 


041 


3,26 


3,92 


0,37 


3,50 


4,76 


o,33 


3,70 


5,57 


0,67 


0,4 
0,3 
0,2 
0,1 


0,46 
0,51 
o,57 
065 


2,72 
2,25 
1,82 
1,44 


2,96 
2,22 
i,5l 
1,08 


0,42 
0,46 
0,52 
0,61 


2,86 
2,33 
1,8* 
1,47 


3,50 
2,55 
1,80 
1,20 


o,39 
0,43 
o,49 
o,57 


2,99 

. 2,40 

1,91 

1,49 


3,9i 

2,82 

1,95 
1,30 


0,71 

0,77 
0,83 
0,91 


0,0 


0,78 


1,10 


0,70 


0,72 


1,12 

l 


0,76 


0,68 


1,13 


0,82 


1,00 
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Anhang IL Fortsetzung zu Tabelle 4 c 

Dimensionierung doppelt armierter, durch Moment und Normaldruck 
beanspruchter Eisenbetonplatten und Unterzüge. 



b = a 



<*>=/? 



6M 

N 
N* 



<Tb = 



3Mb 

bezw. 

N 8 



2a(3M)» 



n = 15 
fe'=fe 
v = I 
f e = ^* b h 

m= — — 
n<7b 




tf g. 



--/ 



-De 
Db 
-N 



m 


a 


= 0,0 
ß 


025 

J_ 
2a 


a 


= 0,0< 

ß 


350 

_ß_ 
2a 


a 


= 0,0< 

ß 


:>75 
_ß_ 
2a 


X 

IT 


2,0 


0,180 


22,20 


61,7 


0,086 


03,3 


368 


0,039 


239 


- 


0,33 


1,8 
1,6 
1,4 
1,2 


0,207 
0,237 
0,270 
0,306 


16,50 

12,60 

9,68 

7,48 


39,9 
26,6 

17,9 
12,2 


0,114 
0,144 
0,180 
0,219 


36,9 
23,9 
15,6 
10,8 


162 
83,0 
43,4 
24,6 


0,066 
0,096 
0,129 
0,168 


86,2 
41,9 
23,6 
14,5 


652 

218 
91,5 
43,2 


0,36 
0,38 
0,42 
0,45 


1,0 


o,345 


5,8o 


8,41 


0,26 


7,6 


14,4 


0,21 


9,4 


22,1 


0,50 


0,9 
o,8 
o,7 
0,6 


o,37 
0,39 
0,42 

0,45 


5,o8 
4,45 
3,87 
3,34 


6,86 
5,71 
4,6i 
3,71 


0,28 
0,31 
o,34 
o,37 


6,40 
5,45 
4,60 
3,85 


H,4 
8,72 
6,78 
5,20 


0,24 
0,26 
0,29 
o,33 


7,65 
6,30 
5,i8 

4,22 


16,1 
n,9 
8,80 
6,44 


0,52 
0,55 
0,59 
0,62 


o,5 


0,49 


2,91 


2,97 


0,41 


3,26 


3,92 


o,37 


3,50 


4,76 


0,67 


0,4 
0,3 
0,2 
0,1 


o,53 
0,58 
0,65 
o,73 


2,47 
2,09 
1,72 
1,38 


2,33 
1,80 
1,32 
o,95 


0,46 
0,51 
0,57 
0,65 


2,72 
2,25 
1,82 
1,44 


2,96 
2,22 
1,51 
1,08 


0,42 
0,46 
0,52 
0,61 


2,86 
2,33 
1,87 
1,47 


3,50 
2,55 
1,80 
1,20 


0,71 
0,77 
0,83 
0,91 


0,0 


0,87 


1,05 


0,60 


0,78 


•1,10 


0,70 


0,72 


1,12 


0,76 


1,00 



m 


a 


= 0,0 
ß 


IÖ 

J_ 
2a 


a 


= 0,0 
ß 


15 

_ß_ 
2a 


a 


= 0,0 

ß 


20 

_ß_ 
2a 


X 

TT 


2,0 


- 


- 


- 


- 


- 


- 


- 


- 


- 


0,33 


1,8 
1,6 
i,4 
1,2 


0,035 
0,064 
0,097 
i,i35. 


243* 
76,4 
38,8 
18,8 


347i 
596 
200 
69,6 


0,026 
0,057 
0,093 


332.58 
73 95 
29,51 


6395,8 
648,7 
158,7 


0,0017 

0,033 

0,068 


9140,0 

167,3 

43,7 


2534,8 
321,3 


0,36 
0,38 
0,42 
0,45 


1,0 


0,17 


11,2 


3i,4 


o,i35 


14,80 


54,85 


0,109 


18,40 


84,4 


0,50 


0,9 
0,8 
o,7 
0,6 


0,20 
0,23 
0,26 
0,2$ 


'8,90 
7,10 
5,70 
4,59 


21,9 
15,4 
10,9 

7,85 


0,159 
0,186 
0,215 
0,247 


11,01 
8,35 
6,45 
5,02 


34,70 
22,45 
15,00 
10,16 


0,13 
0,16 
0,19 
0,22 


12,94 

9,39 
7,00 

5,3i 


49,75 
29,31 
18,42 
12,07 


0,52 
0,55 
0,59 
0,62 


o,5 


0,33 


3,70 


5,57 


0,284 


3,95 


6,99 


0,25 


4,C8 


8,61 


0,67 


0,4 
0,3 
0,2 
0,1 


0,38 
0,43 
0,49 
o,57 


2,99 
2,40 
1,91 
1,49 


3,93 
2,82 
1,95 
1,30 


0,325 
0,377 
o,437 
0,513 


3,12 
2,45 
1,92 

1,48 


480 
3,26 
2,20 
1,4* 


0,29 

0,34 
0,40 
0,48 


3,i6 
2,45 
1,90 
1-45 


5,46 
3,6o 
2,38 
i,5i 


0,71 
0,77 
0,83 
0,91 


0,0 


0,68 


I,i3 


0,82 


0617 


1,12 


0,91 


o,57 


1,08 


0,95 


1,00 
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Anhang II. 



Tabelle 5. 



Dimensionierung von Steineisendecken. 

n = 25. 



»-• vT 



fe = 



M 



vh.Oe 



= ßVMb = (*bh 




Oz 


Ob 


a 


X 


h -f 


ß 


*.= -*-■ 




v h 


et 


800 


10 


o,955 


0,238 


0,922 


0,00 149 


0,00 16 




15 


0,684 


0,317 


0,894 


0,0 3 202 


0,00 29 




20 


0,546 


0,384 


0,872 


0,00 296 


0,00 54 




25 


0,462 


o,439 


0,854 


0,03 317 


0,00 68 




30 


0,406 


0,484 


0,838 


0,00 369 


0,00 91 




35 


0,364 


0,522 


0,825 


OOO 417 


0,01 15 


900 


10 


0,996 


0,217 


0,928 


O,O0 I20 


■ 0,00 12 




15 


0,709 


0,294 


0,902 


OOO I74 


0,00 24 




20 


0,564 


0,357 


0,882 


0,00 224 


0,00 40 




25 


0,475 


0,410 


0,863 


0,00 272 


0,00 57 




30 


0,415 


o,454 


0,848 


0,00 315 


0,00 76 




35 


o,372 


o,493 


0,835 


0,00 357 


0,00 96 


IOOO 


10 


1,035 


0,200 


0,933 


0,00 104 


0,00 10 




12 


0,885 


0,231 


0,923 


o,oo 122 


0,00 14 




14 


o,777 


0,259 


0,914 


o,oo 141 


0,00 18 




16 


0,696 


0,286 


0,905 


0,OD 159 


0,00 23 




18 


0,632 


0,310 


0,897 


000 177 


0,00 28 




20 


0,581 


0,333 


0,889 


0,00 194 


0,00 33 




22 


o,539 


o,355 


0,882 


0,00 210 


0,00 39 




24 


0,504 


o,375 


0,875 


0,00 227 


0,00 45 




26 


0,474 


o,394 


0,869 


0,00 243 


0,00 51 




28 


0,448 


0,412 


0,863 


o,oo 259 


o,oo 58 




30 


0,426 


0,429 


0,857 


0,00 274 


0,00 64 




32 


0,407 


o,444 


0,852 


0,00 289 


0,00 71 




35 


0,381 


0,467 


0,844 


0,00 311 


0,00 82 


IIOO 


IÖ 


1,080 


0,185 


0,939 


0,00 090 


0,00 08 




15 


o,758 


0,254 


0,916 


0,00 131 


0,00 17 




20 


o,597 


0,312 


0,896 


0,00 170 


0,00 29 




25 


o,5i5 


0,362 


0,880 


0,00 206 


o.oo 40 




30 


0,436 


0,406 


0,865 


0,00 241 


0,00 55 




35 


0,389 


o,443 


0,852 


0,00 275 


o,oo 71 


1200 


10 


1,110 


o,,i72 


0,943 


0,00 080 


0,00 07 




15 


0,780, 


0,238 


0,921 


o T oo - 1 16 


0,00 15 




20 


0,614 


0,294 


* 0,902 


0,Q0 I50 


0,00 24 




25 


o,5H 


0,34* 


0,886 


0,00 183 


0,00 36 




30 


0,446 


0,384 


0,872 


0,00 214 


0,00 48 




35 


o,397 


0,434 


0,860 


0,00 244 


0,00 62 
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Rundeisen-Tabelle. 



Tabelle 6. 



Durch- 


Querschnitt von 


messer 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


8 


9 


10 St. 


mm 


qcm 


qcm 


qcm 


qcm 


qcm 


qcm 


qcm 


qcm 


qcm 


qcm 


5 


0,20 


o,39 


o,59 


0,78 


0,98 


1,18 


i,37 


i,57 


i,76 


1,96 


6 


0,28 


0,56 


0,85 


1,13 


Mi 


1,70 


1,98 


2,26 


2,55 


2,82 


7 


0,38 


o,77 


i,i5 


i,54 


1,92 


2,31 


2,70 


3,08 


3,47 


3,84 


8 


0,50 


1,00 


i,5i 


2,01 


2,51 


3,oi 


3,52 


4-02 


4,53 


5,02 


9 


0,64 


1,27 


i,9i 


2,54 


3,i8 


3,82 


4,45 


5,08 


5,72 


6,36 


10 


0,79 


1,57 


2,36 


3,14 


3,93 


4,7i 


5,5o 


6,28 


7,o6 


7,85 


11 


0,95 


1,90 


2,85 


3.80 


4,75 


5,7o 


6,65 


7,60 


8,55 


9,5o 


12 


1,13 


2,26 


3,39 


4,52 


5,65 


6,79 


7,9i 


9,05 


10,17 


n,3i 


13 


1,33 


2,65 


3,98 


5,31 


6,64 


7,96 


9,3i 


IO,62 


",97 


13,27 


14 


1,54 


3,o8 


4,62 


6,10 


7,70 


9,24 


10,78 


12,32 


13,86 


15,39 


15 


1,77 


3,53 


5,30 


7,07 


8,84 


10,60 


12,39 


14,14 


15,93 


17,67 


16 


2,01 


4,02 


6,03 


8,04 


10,05 


12,06 


14,07 


iö,o8 


18,09 


20,11 


17 


2,27 


4,64 


6,81 


9,o8 


ii,35 


13,62 


15,89 


18,16 


20,43 


22,70 


. 18 


2,54 


5,09 


7,63 


10,18 


12,72 


15,26 


17,78 


20,36 


22,86 


25,45 


19 


2,84 


5,67 


8,51 


",34 


14,18 


17,02 


19,88 


22,68 


25,56 


28,3S 


20 


3,14 


6,28 


9,42 


12,57 


15,71 


18,84 


21,98 


25,14 


28,26 


31,42 


21 


3<46 


6,93 


10,39 


13,85 


17,32 


20,78 


24,22 


27,70 


3M4 


34,64 


22 


3.80 


7,6o 


",40 


15,21 


1901 


22,81 


26,60 


30,41 


34,20 


38,oi 


23 


4,18 


8,31 


12,46 


16,62 


20,77 


24,93 


29,05 


33,24 


37,35 


4i,55 


24 


4,52 


9,05 


13,57 


18,10 


22,62 


27,14 


31,64 


36,19 


40,68 


45,24 


25 


4,91 


9,82 


H,73 


19,63 


24,54 


2945 


34,37 


.39,27 


44,19 


49,09 


26 


5,31 


10,62 


15,93 


21,24 


26,55 


31,86 


37,17 


42,47 


47,79 


53,io 


27 


5,73 


n,45 


17,18 


22,90 


28,63 


34.35 


40,11 


45,8o 


51,57 


57,26 


28 


6,16 


12,31 


18,47 


24,63 


30,79 


36,94 


43,12 


49,26 


55,44 


61,58 


29 


6,60 


13,21 


19,81 


26,42 


33,02 


39,62 


46,27 


52,84 


59,49 


66,85 


30 


7,o7 


14,14 


21,21 


28,27 


35,34 


42,41 


49,49 


56,55 


63,63 


70,68 


32 


8,04 


16,08 


24,13 


32,17 


40,21 


48,26 


56,28 


64,34 


72,36 


80,42 


34 


9,08 


18,16 


27,24 


3632 


45,40 


54,48 


63,56 


72,63 


81,72 


90,79 


36 


10,18 


20,36 


30,54 


40,72 


50,90 


61,07 


71,26 


8i,43 


91,62 


101,79 


38 


H,34 


22,68 


34,02 


4536 


56,70 


68,04 


79,38 


oo,73 


102,06 


113,41 


40 


12,56 


25,13 


37,70 


50,26 


62,83 


75-40 


87,99 


100,53 


H3,I3 


125,66 



Gewichtstabelle für Rundeisen (Flusseisen), 



Durchm. 
Gewicht 


5 
o,i55 


6 
0,222 


7 1 8 
0,302 ]o,395 


9 
o,499 


10 
0,617 


11 1 12 
0,746 |o,888 


13 
1,042 


14 
1,208 




mm 

kg/m 


Durchm. 
Gewicht 


15 
1,387 


16 

1,578 


17 

1,782 


18 
1,998 


19 

2,226 


20 
2,466 


21 
2,719 


22 

2,984 


23 
3,26i 


24 
3,551 




mm 
kg/m 


Durchm. 
Gewicht 


25 

3,853 


26 
4,168 


27 
4,495 


28 
4,834 


29 
5,185 


30 
5,549 


32 
6,313 


34 
7,127 


36 
7,990 


38 
8,903 


40 
9,865 


mm 

kg/m 
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Eine Plattenbalkenbrücke aus Betoneisen. 
48 S. mit 33 Abbild. Preis geh. Mk. 2.-. 

Heft 2. statik und Festigkeitslehre. 

Lehrheft nebst 120 ausgerechneten Beispielen 
und einer Aufgabensammlung für Festig- 
keitslehre. Elementar bearbeitet für Schule 
und Praxis. 5. umgearbeitete und erweiterte 
Auflage. Mit 5 Tabellen und 330 Abbil- 



dungen im Text. 



Preis geh. Mk. 5.- 



Heft 3. Holzbalkenbrücken. 



90 S. 



mit 10 Abbildungen und 14 Tafeln. 
Preis geh. Mk. 4.40. 

Heft 4. Kaiweit-Träger. 

Eine Studie über den Ersatz der gewalzten 
Träger und über die Tragfähigkeit der 
Trägerkreuze und der Trägerroste. Zum 
Gebrauch für die Baupraxis bearbeitet. 245 S. 
mit 150 Abbildungen und 9 Tafeln. 

Preis geh. Mk. 6.80. 

Heft 5. Asphalt, Teer, Öl im Strassenbau. 

128 S. mit 12 Abbildungen im Text und 4 
Tafeln. Preis geh. Mk. 5.—. 

Heft e. Feldweg- und Waidwegbau, Feld- 
bereinigung. 



Beschrieben für Techniker, Geometer, Land- : 
wirte, Forst- und Gemeindebeamte. 158 S. 

mit 10 Abbildungen im Text und 5 Tafeln, i 

Preis geh. Mk. 4.80. | 

:^^= Die Sammlung wird fortgesetzt. 



Heft 7. Kunststein-Treppen. 

Eine Studie über die Herstellung, Dauer- 
haftigkeit und Tragfähigkeit der Treppen aus 
.Kunststeinstufen. 89 S. mit 64 Abbildungen 
im Text und 11 Taf. Preis geh. Mk. 2.60. 

Heft 8. Donaubrocken für das Wasserwerk 
der Stadt Ulm. 

KastenträgerbrUcken mit Pfahlgründungen 
aus Eisenbeton und Aachbrücke bei Wurzach. 
Entworfen und ausgeführt von H. REK, 
Betonbaugeschäft in Stuttgart. 42 S. mit 
39 Abbildungen im Text und 11 Tafeln. 

Preis geh. Mk. 2.60. 

Heft 9. Wasserwerks-Anlagen. 

Vorträge von Baurat MAXGUGENHAN. 
72 S. mit 269 Abbildungen im Text und 
8 Tafeln. Preis geh. Mk. 5.—. 

Heft io. Balkenbrücken aus Eisen u.Eisen- 
beton, dazugeii. Pfeiler und Gerüste. 

Beschrieben für die Schule und Praxis. 111 S. 
und 300 Abbild, im Text. Preis geh. Mk. 4.—. 

Heft ii. Beispiele von Strassenbrücken 
aus Eisenbeton. 

Entworfen u. ausgeführt von H. R E K, Beton- 
geschäft in Stuttgart. 88 S. mit 24 Tafeln 
und 9 Abbild, im Text. Preis geh. Mk. 3.—. 

Heft 12. Anlage und Bau von Ortschaften. 

I (Übersichtliches aus dem Städtebau.) Be- 

schrieben von Baurat C. SCHMID, Prof. 

I an der Kgl. Baugewerkschule in Stuttgart. 

' 48 S. mit 77 Abbildungen und 7 Tafeln im 

Text. Preis geh. Mk. 3.—. 
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